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Les notations utiliser

A : coefficient d’accélération de zone
Aa : section d’armature en appui

A : section d’armature longitudinale

Amin : section d’armature minimale déterminée par les reglements
Ar : section d’armature de répartition

Aser : section d’armature d’état limite de service

At : section d’armature de travée ou transversale

Ay : section d’armature d’état limite ultime de résistance

Ax : section d’armature du sens x-x

Ay : section d’armature du sens y-y

A’ : section d’armature comprimée

A, : section de 'armature la plus tendue ou la moins comprimée
A : section de 'armature la moins tendue ou la plus comprimée
Br : section réduite du béton

Cp : facteur de force horizontale

Cs : coefficient de sécurité

Cr : charge de rupture

Crn : charge de rupture minimale nécessaire

D : coefficient d’amplification dynamique

E : module de déformation longitudinale

Eij : module de déformation longitudinale instantanée
Eiv : module de déformation longitudinale différée



G : action permanente
H : hauteur

HA : armature a haute adhérence
I : moment d’inertie

If : moment d’inertie fictif

J : action permanente avent mise en place des cloisons
L : longueur

Le : longueur en élévation

Ln : entre axe des nervures

Lp : longueur en plan

M : moment fléchissant

Ma : moment fléchissant en appui

Mc : moment fléchissant en centre ; masse de la cabine ; moment de la console
Md : moment fléchissant de la droite

Me : masse du cable ; moment au centre de la section
MIf : moment fléchissant totale

Mg : moment fléchissant sous charge permanente ; masse du treuil ; moment
dii au garde corps

Mj : moment fléchissant sous charge permanente avant mise en place des
cloisons

M; : masse linéaire
ser : moment fléchissant d’état limite de service
Mt : moment fléchissant de travée
M. : moment fléchissant d’état limite ultime de résistance
Mw : moment fléchissant de la gauche

Mx : moment fléchissant du sens x-x



My : moment fléchissant du sens y-yMo, : moment de flexion d’une poutre
simplement appuyée

M, : moment par rapport aux armatures tendues ; coefficient de Pigeaud

M- : coefficient de PigeaudM.. : moment suivant le sens 2-2M33 : moment
suivant le sens 3-3

N : effort normal

Ne : effort normal au centre de la section

Npp : effort normal dii au poids des poutres principales
Nps : effort normal di au poids des poutres secondaires
Nser : effort normal d’état limite de service

Nu : effort normal d’état limite ultime de résistance

P : poids propre ; périmetre

Pr : poids propre du radier

Q : action variable quelconque ; facteur de qualité

R : rayon ; coefficient de comportement de la structure
S : surface

Sr : surface du radier

T : effort tranchant

Tx : période fondamentale dans le sens x-x
Ty : période fondamentale dans le sens y-y
Uc : périmétre du contour

V : action sismique ; effort horizontal

Vit : effort sismique a la base de la structure
W : poids total de la structure

Wp : poids de I’élément en considération.
a : longueur ; distance ; dimension

b : largeur



b, : largeur de la nervure

b. : largeur de poteau

c : enrobage

d : hauteur utile ;

e : excentricité ; espacement

€a : excentricité additionnelle

f: fleche

f. : contrainte caractéristique du béton a la compression
fe : limite élastique d’acier

f; : contrainte caractéristique du béton a la traction
g : giron de la marche

h : hauteur

h¢ : hauteur du corps creux

hq : hauteur de la dalle

he : hauteur libre

hmoy : hauteur moyenne

h¢ : hauteur totale

h’ : hauteur de la zone nodale

h, : hauteur du poteau
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Co

Ce projet présente une étude détaillée d’un batiment a usage d’habitation et constitué d'un

Rez-de-chaussée plus (8) étages, implanté a Alger Cette région est classée en zone sismique
(11) selon le RPA99 version 2003.

En utilisant les nouveaux reglements de calcul et vérifications du béton armé (RPA99V2003
et B.A.E.L91 modifié99), cette étude se compose de quatre parties :

La premiére entame la description générale du projet avec une présentation de caractéristiques

des matériaux, ensuite le pré dimensionnement de la structure et enfin la descente des charges.

La deuxiéme partie a pour objectif d'étude des éléments secondaires (poutrelles, escaliers,

acrotere, balcon, dalle de I'ascenseur).

L'étude dynamique de la structure a été entamée dans la troisieme partie par logiciel ETAPS
afin de déterminer les différentes sollicitations dues aux chargements (charges permanentes,

d'exploitation et charge sismique).

En fin, I’étude des éléments résistants de la structure (poteaux, poutres, voiles, radier général)

sera calculé dans la derniere partie.

Mots clés : Batiment, Béton armé, ETAPS, RPA99 modifié 2003, BAEL91 modifié 99.



Hitracs

This project presents a detailed study of a building used for residential and ¢ consists of a
ground floor addition (8) floors, located in Algeries . This region is classified as seismic zone
I11 according to the RPA99 version 2003.

Using the new rules of calculation and verification of reinforced concrete (RPA99 2003
version, BAEL91 modifié99), this study consists of four parts:

The first starts the general description of the project with a presentation of material properties,
then the Pre-design of the structure and finally the descent of the load. The second part aims
to study secondary elements (beams, stairs, parapet, balcony,and slab of elevator).

The dynamic study of the structure was begun in the third part software ETAPS to determine
the various stresses due to loads (permanent loads, operational and seismic loading).

At the end, the reinforcement of structural elements (columns, beams, walls sails, and raft)
will be calculated in the last part.

Key words: Building. Reinforced concrete ETAPS, RPA 99 modified 2003, BAEL 91
modified 99.
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INTRODICTION GENERALE

Le Génie Civil est I’ensemble des techniques concernant tous les types de
constructions.

Les ingénieurs civils s’occupent de la conception, de la réalisation, de
I’exploitation et de la réhabilitation d’ouvrages de construction et
d’infrastructures urbaines dont ils assurent la gestion afin de répondre aux
besoins de la société, tout en assurant la sécurité du public et la protection de
I’environnement.

L’analyse approfondie des ouvrages touchés par le séisme nous renvoie
souvent aux mémes causes, dont les principales sont dues a de mauvaises
dispositions constructives ou des malfagons d’exécutions généralement criardes.

Pour cela nous ne devons pas appliquer uniquement les reglements, mais nous
devons impérativement comprendre les facteurs déterminant le comportement
dynamique de la structure afin de mieux prévoir sa réponse sismique.

Les différentes études et reglements préconisent divers systemes de
contreventement visant a minimiser les déplacements et a limiter les risques de
torsion tout en assurant une bonne dissipation des efforts.

Les ingénieurs disposent actuellement de divers outils informatiques et de
logiciels de calculs rapides et précis permettant la maitrise de la technique des
éléments finis adoptée au Génie Civil, ainsi que le calcul de diverses structures
en un moindre temps.

Dans mon projet d’étude d’une structure R+8 a contreventement par voile
porteur, en plus du calcul statique qui fait I’objet des trois premiers chapitres, la
structure est soumise.

Au spectre de calcul du reglement parasismique Algérien RPA99/version
2003, et sa réponse est calculée en utilisant le logiciel ETABS.
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1.1. Introduction :

La stabilit¢ de 1’ouvrage est en fonction de la résistance des différents éléments
structuraux (poteaux, poutres, voiles...) aux différentes sollicitations (compression, flexion...)
dont la résistance de ces éléments est en fonction du type des matériaux utilisés et de leurs

dimensions et caractéristiques.

Donc pour le calcul des éléments constituants un ouvrage, on se base sur des
reglements et des méthodes connues (BAEL91, RPA99 modifié en 2003) qui s’appuie sur la
connaissance des matériaux (béton et acier) et le dimensionnement et ferraillage des éléments

résistants de la structure.
I.2. Présentation de I’ouvrage :

Le projet consiste a I’étude et le calcul des éléments résistants d’un batiment (R+8) a

usage multiple constitué de :

e Un rez-de-chaussée (RDC) a usage commercial.

e Le 1* étage a usage bureaux.

e Du 2°™ au 8°™ étage a usage d’habitation.

e La configuration du batiment représente une régularité en plan et en élévation.

Le batiment sera implanté & ALGER classé selon le reglement parasismique Algérien

(RPA 99/version2003) comme une zone de forte sismicité (Zone 1lI)
|.3. Caracteristiques geomeétriques :

L'architecture de I'ouvrage a étudier est constituée d’un seul bloc de forme
rectangulaire réguliere en plan, les caractéristiques géométriques de I'ouvrage sont

récapitulées dans le tableau suivant :

Tableau 1.1 : Caractéristiques géometriques.

Dimensions en plan (m)

Longueur total de batiment 26,23

Largeur total du batiment 21,10

Dimensions en élévation (m)
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Hauteur total du batiment +(acrotére) 30
Hauteur du RDC et ler étage 3,96
Hauteur des étages courants 3,22

I.4. Conception de la structure :

1.4.1. Ossature de I’ouvrage :

Le contreventement de la structure est assuré par des voiles et des portiques tout en
justifiant 1’interaction portiques voiles, pour assurer la stabilité de I'ensemble sous I'effet des

actions verticales et des actions horizontales.
1.4.2. Plancher :
C’est une aire généralement plane destinée a separer les niveaux, on distingue :
- Plancher a corps creux.
- Plancher a dalle pleine.
e Planchers corps creux :

Ce type de plancher est constitué de poutrelles préfabriquées en béton armé ou bétonné
sur place espacées de 60cm de corps creux (hourdis) et d'une table de compression en béton

armé d’une épaisseur de 5 cm.

Ce type de planchers est généralement utilisé pour plusieurs raison

- Facilité de réalisation ;

- Lorsque les portées de I’ouvrage ne sont pas importantes ;

- Diminution du poids de la structure et par conséquent la résultante de la force sismique.

- Une économie du co(t de coffrage (coffrage perdu constitué par le corps creux).



Chapitre | : Présentation de ’ouvrage

poutrelle—

Figure 1.1 : Plancher a corps creux.

e Planchers dalle pleine :

Une dalle pleine est une plaque porteuse en béton armé coulé sur place, d’épaisseur de
10 a 20 cm ou plus qui repose sur des appuis : murs ou poutres. Son épaisseur est en

général = au 25éme de la portée.

Figure 1.2 : Plancher a dalle pleine

1.4.3. Escalier :

Sont des éléments non structuraux, permettant le passage d’un niveau a un autre avec

deux volées et paliers inter étage réalisé en béton armé coulé sur place.
1.4.4. Macgonnerie :

On distingue :
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- Mur extérieur (double paroi).
- Mur intérieur (simple paroi).

La magonnerie la plus utilisée en ALGERIE est en briques creuses pour cet ouvrage

nous avons deux types de murs.
a. Murs extérieurs :

Le remplissage des facades est en macgonnerie elles sont composées d’une double
cloison en briques creuses a 8 trous de 10 cm d’épaisseur avec une lame d’air de S5cm

d’épaisseur.
b. Murs intérieurs :

Cloison de séparation de 10 cm.

Figure 1.3 : Brique creuse.
1.4.5. Revétement :
Le revétement du batiment est constitué par :
e Enduit en ciment pour les faces extérieur des murs de facade.
e Enduit de platre pour les murs et les plafonds.
e Carrelage pour les planchers et les escaliers.
1.4.6. Acroteres :

La terrasse étant inaccessible, le dernier niveau est entouré d’un acrotére en béton

armé d’une hauteur variant entre 60cm et 100cm et de 10cm d’épaisseur.
1.4.7. Gaine d’ascenseurs :

Vu la hauteur importante de ce batiment, la conception d’un ascenseur est

indispensable pour faciliter le déplacement entre les différents étages.

1.4.8. Fondation :
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Le rapport de sol relatif au terrain, indique que les sols en place sont de composition
alluvionnaire, présentés par des marnes sableuse, des sables, des grés et des calcaire

rencontrés dans un contexte trés hétérogéne.
Le taux de travail du sol retenu pour le calcul des fondations est de 1.2 bars.

La profondeur d'ancrage de 1m dans le sol naturelle, en tenant compte en plus de double sous-

sol projeteé.
1.5. Caractéristiques mécaniques des matériaux :

Les caractéristiques des matériaux utilises dans la construction seront conformes aux
regles techniques de conception et de calcul des structures en béton armé CBA 93, le
reglement du béton armé aux états limites a savoir le BAEL 91, ainsi que le réglement
parasismique Algérien RPA 99/2003 Le béton et 1’acier seront choisis conformément aux

régles de conception et calcul des structures en béton armé en vigueur en ALGERIE
1.5.1. Le Béton :

Le rbéle fondamental du béton dans une structure est de reprendre les efforts de

compression.

1.5.1.1. Les matériaux composant le béton :

On appelle béton un matériau constitué par un mélange de :
a. Ciment :

Le ciment joue le r6le d’un liant. Sa qualité et ses particularités dépendent des

proportions de calcaire et d’argile, ou de bauxite et de la température de cuisson du mélange.
b. Granulats :
Les granulats comprennent les sables et les pierrailles :

b.1.Sables :

Les sables sont constitués par des grains provenant de la désagrégation des roches. La
grosseur de ses grains est généralement inférieure & 5mm. Un bon sable contient des grains de

tout calibre, mais doit avoir d’avantage de gros grains que de petits.
b.2.Graviers :

Elles sont constituées par des grains rocheux dont la grosseur est généralement

comprise entre 5 et 25 a 30 mm.
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Elles doivent étre dures, propres et non gélives. Elles peuvent étre extraites du lit de riviére

(matériaux roulés) ou obtenues par concassage de roches dures (matériaux concassés).

1.6. Dosage et composition du béton :

Pour obtenir au moment de la mise en ceuvre une consistance convenable et aprés
durcissement des qualités par les quelles I'étude est orientée, le composition moyenne pourlm

de béton est la suivante :

Tableau 1.2. Dosage et composition du béton.

Composants | Gravier 5/25 | Sable0/5 | Ciment Eau

Volume 800L 400L 8sacs 180L

Poids (kg) 1200 600 400 180

1.7. Résistances mécaniques du beton :

1.7.1. Résistance a la compression : CBA.93 [ART 2.1.1.1])

La résistance caractéristique a la compression du béton fcj a j jours d’age est
déterminée a partir d’essais sur des éprouvettes normalisées de 16 cm de diametre et de 32cm
de hauteur.

Pour un dosage courant de 350 Kg/m 3 de ciment CPA325, la caractéristique en

compression a 28 jours est estimée a 25 MPa (fc28 = 25 MPa).

- Pour des résistances fc28 < 40MPa :fcj = meZS sij < 28j

fcj = 1,1fc28 sij > 28j

- Pour des résistances fc28 > 40MPa :

f(j = —)—fc28  sij < 28j
1,40+40,95j

fcj = fc28 sij > 28j

1.7.2 Résistance a la traction :

La résistance caractéristigue a la traction du béton a j jours, notée ftj, est

conventionnellement définie par les relations :
ftj = 0,6 + 0,06fc;j si fc28 < 60Mpa.

ftj = 0,275(fcj) 2/3 si fc28 > 60Mpa
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Figure 1.4 : Evolution de la résistance du béton a la traction f; en fonction de celle a la

compression f;.
I-8- Déformation et contraintes de calcul :

1.8.1 Etat limite de résistance :

Dans les calculs relatifs a I'état limite ultime de résistance, on utilise pour le béton un

diagramme conventionnel dit :

« Parabole rectangle » et dans certains cas par mesure de simplification un diagramme

rectangulaire.
a- Diagramme parabole — rectangle :

C’est un diagramme déformations — contraintes du béton qui peut étre utilisé dans tous

les cas.

Rectangle

o -
=

2]

-
35 ea (%)

Figure 1.5 : Diagramme parabole rectangle des Contraintes Déformations du béton.

Avec :
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epc - Déformation du béton en compression

foc : Contrainte de calcul pour 2 %o <epc< 3,5 %o

fej : Résistance caractéristique a la compression du bétona " j " jours
vo - Coefficient de sécurité

vo = 1,5 cas générale

vo = 1,15 cas de combinaisons accidentelles.

Le coefficient de minoration 0,85 tient compte de l'influence défavorable de la durée
d'application des charges et des conditions de bétonnage vis-a-vis des résistances

caractéristiques obtenues par les essais sur eprouvettes.

b- Diagramme rectangulaire :
Utilisé dans le cas ou la section considere est totalement comprimée en flexion simple

Figure 1.6. Diagrammes déformations contraintes de béton.

Notations

0.85%.

3.5 % Lo O Ty

] + “Ir"b : Cogfficient de sécurité égale 1.5

f - Résistance caractéristique du béton a j jours ;
q

fbu : Conrrainte de calcul

I|.)-l
.l
3

Le cogfficient 8 prend les valeurs -

N
-1
0.80 y

1 pour une durée d ‘application des charges=24h
0.9 Pour lhz durée = 24h

é v Ji v 0,85 Si durée =1h
Y, - 7
Axe neutre
............ »X
Diggfeamme Digramma
Parabold recimgie Recranguiagre
Diagramme Diagramme
Des déformations Des contraintes

1.8.2-Contrainte admissible de cisaillement :

7, =min(0.2f; /,,5MPa) Fissuration peu préjudiciable.

7, =min(0.15f; /,,4MPa) Fissuration préjudiciable ou trés préjudiciable.
La contrainte ultime de cisaillement dans une piéce en béton définie par rapport a
I'effort tranchant ultime T,. Ty =Tu/bo.d

Avec: Dby : largeur de la piéce. d: hauteur utile.

10
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1.8.3. Modules de déformation longitudinale du béton :

-Module de déformation instantanée :

Sous des contraintes normales d'une durée d'application inférieure a 24h :
E;i= 11000(f;;) “* ; pour fes= 25 MPa ; Ei28= 32164,2 MPa.

- Module de déformation différée :

E\;=3700(f) ? ; pour fes= 25 MPa; Eis= 10818,9 MPa

La déformation totale vaut environ trois fois la déformation instantanée.
1.8.4. Coefficient de poisson :

Lorsqu'on soumet une éprouvette de longueur L, a un effort de compression elle se

produit un raccourcissement AL, d’ou un raccourcissement relatif (AL/L).par contre

Une dimension transversale d de la section devient (Ad+d). D’ou un allongement relatif

(Ad/d). On appel : Coefficient de poisson v le rapport

Allongement relatif du c6té de la section

v =
Raccourcissement relatif longitudinalement

Coefficients de poisson :

Le coefficient de poisson sera pris égal a :

¥ =0 pour un calcul des sollicitations a I’Etat Limite Ultime (ELU).

* V' =0,2 pour un calcul de déformations a I’Etat Limite Service (ELS).
1.9. Les Aciers :

L'acier est un alliage (fer + carbone) en faible pourcentage ; les aciers pour le béton arme

sont ceux de :
-Nuance pour 0,15a 0,25% de carbone.
-Nuance mi-dure et dure pour 0.25a0.40% de carbone.
Dans la pratique on utilise les nuances d'aciers suivants :
- Acier naturel (fe E 215, . E 235)
- Acier a haute adhérence (f.E 400, f.E 500)
-Treillis soudés de maille (150 x 150) mm? avec @ = 3,5 mm (T.S.L f. E500)

11
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- le module d'élasticite longitudinal de I'acier est pris egal a: Es=200 000 MPa

1.9.1- Diagramme déformation- contrainte de calcul ;o= f(€%o)

Dans les calculs relatifs aux états limites, on introduit un coefficient de sécurité ys qui

a les valeurs suivantes: vs=1,15 cas général; ys=1,00 cas des combinaisons accidentelles.

Pour notre étude, on utilise des aciers F. E400

T, 4 Traction

Allongement

f
T
| geRaccourcissemerk, .
-10%: :
:Compression :
Je 10%o
E.’

L ¥

Figure 1.7 : Diagramme déformations - contraintes

1.9.2- Contraintes limites de traction des armatures :

Fissuration peu préjudiciable......... O'_St < f; pas de limitation

Fissuration préjudiciable.............. O = min (2/3fe ; 110 \/n.f; ) MPa.

Fissuration tres préjudiciable... o = min (0.5f; 90 /n7.f; ) MPA.

n=1 .
Pour les ronds lisses

n =16
Pour hautes adhérences avec @26 mm

n =13 Pour hautes adhérences avec @<6 mm
n: coefficient de fissuration.

-Poids volumique :
SBEton arme. ...t Yp=25 KN/m?,

SBétonnon armeé. ..., Yp=22 KN/m?,
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ACIET .o vp =78,5 kKN/m® .
1.9.3.Etats limites :
Selon les regles B.A.E.L 91, on distingue deux états de calcul :
-Etats limites ultimes de résistance E.L.U.R
-Etats limites de service E.L.S
1931 ELUR:

Il consiste a I'équilibre entre les sollicitations d'actions majorées et les sollicitations
résistantes calculées en supposant que les matériaux atteignant les limites de rupture minorée,

ce qui correspond aussi aux reglements parasismique algériennes R.P.A 99 (version 2003).

On doit par ailleurs Vérifie que I'E.L.U.R n'est pas atteint en notant que les actions sismiques

étant des actions accidentelles.

1.9.3.1.1. Hypotheses de calcul :

- Les sections planes avant déformation restent planes aprés déformation.
- Pas de glissement relatif entre les armatures et le béton.

- La résistance du béton a la traction est negligée.

- Le raccourcissement du béton est limite a: epc= 3,5%0 en flexion composé. epc= 2%o0 en

compression simple.
-L'allongement de l'acier est limite a : enc=10%o
1.9.3.1.2.Regles des trois pivots :

En fonction des sollicitations normales la rupture d'une section en béton armé peut

intervenir :
* Par écrasement du béton comprime.
* Par épuisement de la résistance de I'armature tendue.

- les positions limites que peut prendre le diagramme des déformations sont déterminées a

partir des déformations limites du béton et de I'acier.

- la déformation est représentée par une droite passant par I'un des points A, B ou C appelés

pivots.

13



Chapitre | : Présentation de ’ouvrage

Tableau 1.3 : Régle des trois pivots

Pivot Domaine Déformations limites du pivot considéré
A 1 Allongement unitaire de l'acier 10%

B 2 Raccourcissement unitaire du béton 3,5%
C 3 Raccourcissement unitaire du béton 2%y,

Figure 1.8 : Diagramme des déformations limites de la section regle des trois pivots.

- Dans le domaine 01 le diagramme passe par le point A, qui correspond a un allongement de

10%ode 1’armature la plus tendue, supposée concentrée en son centre de gravité.

- Dans le domaine 02 le diagramme passe par le point B, qui correspond a un

raccourcissement de 3,5%o de la fibre la plus comprimée.

- Dans le domaine03 le diagramme passe par le point C, qui correspond a un raccourcissement
de 2%o0 du béton, a une distance de la fibre la plus comprimée égale a 3/7 de la hauteur total h

de la section.
1.9.3.2.ELS:

Il consiste a I'équilibre des sollicitations d'actions réelles (non majorées) et les

sollicitations résistances calculées dépassant des contraintes limites.
1.9.3.2.1. Hypotheéses de calcul :

- Les sections droites avant déformation restent planes apres déformation
- Il n'y a pas de glissement relatif entre les armatures et le béton

- Le béton tendu est néglige

- Les contraintes sont proportionnalités aux déformations.

Ope = Eb X&pe + Os= Eg xé&g

-Pour convention n correspond au rapport du module d'élasticité longitudinale de l'acier a
celui béton.

n = Es/Ep=15 «coefficient d'équivalence ».

1.9.3.2.2. Sollicitation du calcul vis-a-vis des états limites :

eEtat limite ultime :

14
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Les sollicitations de calcul sont déterminées a partir de la combinaison d'action

suivante : 1,35G+1,5Q

* Etat limite de service :

Combinaison d'action : G+Q
-Les regles parasismiques algériennes ont prévu les combinaisons d'actions suivantes :
G+QzE G : charge permanente
G+Q+1,2E Avec : Q : charge d'exploitation

0,8G+E E: effort de séisme

15



Chapitre |11

Pre-dimensionnement
des eléments



Chapitre 11 : Pre-dimensionnement des éléments

|.1.Introduction :

Le pré dimensionnement des éléments résistants (Les planchers, Les poutres, Les
poteaux, Les voiles) est une étape reagie par des lois empiriques. Cette étape représente le
point de départ et la base de la justification a la résistance, la stabilité et la durabilité de
I’ouvrage aux sollicitations suivantes :

e Sollicitations verticales

Elles sont dues aux charges permanentes et aux surcharges d’exploitation de plancher,
poutrelle, poutres et poteaux et finalement transmises au sol par les fondations.

e Sollicitations horizontales

Elles sont généralement d’origine sismique et sont requises par les ¢éléments de
contreventement constitué par les portiques.

Le pré dimensionnement de tous les éléments de 1’ossature est conforme aux régles
B.A.E.L 91, CBA93 et R.P.A 99 V2003

11.2. Pré-dimensionnement des planchers :

I1.2.1. détermination de I’épaisseur des planchers :

Dans cette structure, les planchers sont a corps creux, les corps creux n’interviennent
pas dans la résistance de I’ouvrage sauf qu’ils offrent un €lément infiniment rigide dans le
plan de la structure
L’épaisseur des dalles dépend le plus souvent des conditions d’utilisation et de résistance.
L'épaisseur de plancher est conditionnée par :

ht 1 L

— > >
L2225 M=%

L : La portée maximal entre nus d’appuis ;
h; : Hauteur total du plancher ;

ht 1 L 405
—>—— Sht>——=
L = 22,50 22,50 22,5

D’aprés cette condition, on adopte un plancher d’une épaisseur de : h; = (16 +4) cm

=18 cm

16 cm pour le corps creux.

4 cm pour la dalle de compression.
11.3. Evaluation des charges et surcharges :

La descente de charges a pour but de déterminer les charges et les surcharges revenant
a chaque élément porteur au niveau de chaque plancher.

17
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Tableau I1.1 : Charge permanente & surcharge d’exploitation Plancher terrasse (inaccessible)

Désignation de la charge Valeur en KN/m?

1 - Gravillon de protection de 1’étanchéité (e = 4cm) 0,2 0,8
2 - étanchéité multicouches (2 cm) 0,095 0,12
3 - Forme de pente en béton (5 cm) 0,22 0,9
4 - Isolation thermique a liége (e = 4cm) 0,04 0,66
5 — planche corps creux (16+4 cm) 3,20
6 - Enduit en platre (e = 2cm) 0,10 0,20
La charge permanente G 5,82
La surcharge d’exploitation Q 1,00

Tableau 11.02 : Charge permanente & surcharge d’exploitation Plancher étage courant.

Désignation de la charge Valeur en KN/m?
1 - Revétement Carrelage et mortier de pose (2cm) 0,20 0,40
2 - Sable fin pour mortier (2cm) 0,20 0,40
3 - Plancher corps creux (16+4 cm) 3,20
4 - Enduit en platre (2cm) 0,1 0,20
5 - Cloison en briques creuses 9x0,1 0,90
La charge permanente G=544
La surcharge d’exploitation Q=15
RQ:pourleRDC:Q=.....cciiiiiiiiiiiiiainn, 5,00 KN /m2 (usage commercial)
leretage : Q= ..coviiiiiiiiiiii e, 2,5 KN /m2 (usage bureaux )

Tableau 11.03 : Charge permanente des Murs extérieur.

Désignation de la charge Valeur en KN/m*
1 - Enduit extérieur en ciment (e = 2cm) 2x0,18 0,36
2 - Parois en brique creuse extérieur (e = 15cm) 9x0,15 1,35
3 - Parois en brique creuse intérieur (e =10cm) 9x0,10 0,9
4 - Enduit intérieur en ciment (e =1,5cm) 1,50x0,18 0,27
G 2,88
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Remarque:

Les murs peuvent étre avec ou sans ouvertures donc il est nécessaire d’opter des
coefficients selon le pourcentage d’ouvertures :
- Murs avec portes (90%G). - Murs avec fenétres (80%G).

- Murs avec portes et fenétres (70%G).

On prend Gy = G X 70% = 2,88 x 0,7 = 2,02 KN/mz
11.4.Utilisation de la loi de dégression de la surcharge d'exploitation:

Soit Qo la charge d’exploitation sur le toit ou la terrasse couvrant le batiment Q1 Q2 Qs ...
Qqn les charges d’exploitations respectives des planchers des étages 1, 2, 3...n numérotés a

partir du sommet du batiment.

On adoptera pour le calcul des points d’appui les charges d’exploitation suivantes:

Sous toit ou terrasseQg
Sous dernier étage (Etage 1) Qo+ Q:

Sous étage immédiatement inférieur :

(Etage 2) Qo+ 0,95 (Q1+ Qo)
(Etage 3) Qo+ 0,90 (Q1+ Qo+ Qs)
(Etage 4) Qo+ 0,85 (Q1+ Qa2+ Qs+ Q)

(Etage n) Qo+ ?—nn (Q1 + Q2+ Qst.....Qn)
Le coefficient?—nn étant valable pour [n > 5]

Tableau I1.4 : La loi de dégression.

Niveau La dégression des charges par niveau (KN/m?) Charges (kN/m?)
Terrasse NQo=1 1.00

7 NQ:= Qo+ Q1 2.50

6 NQ2= Qo*0,95 (Q1+ Q) 3.85

S NQs= Qo+0,90 (Q1+ Q2+ Qs) 5.05

4 NQ4= Qo+0,85 (Q1+ Q2+ Qs+ Q) 6.10

3 NQs= Qo+0,80 (Q1+ Q2+ Qs+ Qs+ Qs) 7.00
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2 NQs= Qo+0,75 (Q1+ Q2+ Qs+ Qs+ Qs+ Qp) 7.75

1 NQ7=Qo+ 0,71(Q1 + Q2 + Qs+ Q4 + Qs + Qs + Q7) 8.45

11.5.Pré-dimensionnement des poutres :

D’une maniére générale on peut définir les poutres comme étant des éléments porteurs

horizontaux, on a deux types de poutres :
11.5.1.1Les poutres principales :

Recoivent les charges transmises par les solives (poutrelles) et les répartie aux poteaux

sur lesquels ces poutres reposent.

Selon le R.P.A99/2003, les dimensions des poutres doivent satisfaire les conditions

suivantes :

b > 20cm
h > 30cm

h <4
b= cm
Selon le B.A.E.L 91, le critére de rigidité :
L L
— < ht < —ht : hauteur de la poutre
15 10
0.3d<b<0.4d Avec b : largeur de la poutre
% < 3L : la plus grande portée entre nus

Pour le sens longitudinal, celui des poutres principales et d’apres le BAEL91

Ona:

L = 668 cm = —<ht<—0 = 45cm < ht < 66cm  on prend ht
= 55cm

d = 0,9ht = 0.9 X 55 = 49.5

0.3d<b<0.4d = 14.85<b <19.80

ht<3 55<3 1.8<3
— = — = 1.
b — 30 -

Les dimensions des poutres doivent étre vérifié selon les conditions du RPA 99/V2003
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b >20cm onprendb =30cm = 30cm > 20cm conditions vérifiées

ht > 30cm on prend ht = 55cm = 45cm = 30cm conditions vérifiées

ht 55
5 <4cm ona 30 < 4cm = 1,8cm < 4cm conditions vérifiées.

Donc on prend (30 X 55) cm?2 comme section des poutres principales.
11.5.1.2. Les poutres secondaires :
Reliant les portiques entre eux pour ne pas basculées.

Pour le sens transversal, celui des poutres secondaires et d’apres le BAEL91 On a:

405 405
L=405cm = 15 <ht< 10 = 27cm < ht £ 40,5cm  on prend ht = 35cm.

d =0,9ht = 0.9 x 35 = 31.5cm

0.3d <b<0.4d = 9.45cm < b < 12.6cm

ht <3 35 <3 1.16 <3
— > — = 1.
b~ 30 © -

Les dimensions des poutres doivent étre vérifié selon les conditions du RPA 99/vV2003 :
b >20cm onprendb=30cm = 30cm = 20cm conditions vérifiées

ht > 30cm on prend ht = 35cm = 35cm = 30cm conditions vérifiées

ht 35
o <4cm ona 30 < 4cm = 1.16cm < 4cm conditions vérifiées

Donc on prend (30 X 35) cm2 comme section des poutres secondaires.

11.5.2. Pré-dimensionnement des poteaux:

Le calcul est basé sur Le calcul est basé sur le poteau le plus sollicité.
La section afférente est la section résultante de la moitié des panneaux entourant le poteau.

On a Regroupé les poteaux en 3 familles selon les niveaux comme suit :
Type 1-du RDC jusqu'au 2éme étage
Type 2-du 3eme au 5éme étage
Type 3-du 6eme au 8éme étage

Calcul de I'effort normal ultime sollicitant les poteaux :
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Nu=1,35Ng+1,5Ng

G=nx(SxG)+nx(Gpp+ Gps). Avec: n (le nombre de niveaux en dessus du poteau.) n=
08
S : La surface afférente est donnée par :

S=(4,05/2 X6,68/2)+ (4,1/2 X 4,05/2)+ (3,65/2 X 4,1/2 )+ (3,65/2 X 668/2)

$=20,75 m?
|
! 385 m l
4 I E4
— o ——— .,_.i_.,_ ........... =
g | PP P.P: Poutre principale
™M A
™ Lo P.S: poutre secondaire
I N S 7 S |
T 7 X
] L y
Ln b
S ol
N 1 . |
P
S S S S !
T

Figure 11.1 : section du poteau le plus sollicité (en m?)

11.5.2.1. Pré-dimensionnement des poteaux type 1 :

Du RDC jusqu'au 2éme étage :

Efforts de compression dus aux charges permanentes Nu :
Ny =1,35%xNg+1,5 % Nqg

Avec:

n=08

Gierrasse = 7,19 KN / m2

Ge’tage = 6,59 KN / m2
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Gpp = 0,55 x 0,3 x 25 x 6,68 = 27,56 KN
Gps = 0,4 x 0,25 x 25 x 6.50 = 16,25 KN

Ngr=Gtxs+Gecx N xS +nx(Gpp+ Gps).
Ngt = (7,19 x 20,75) + (6,59 x 8 x 20,75) + [(27,56 + 16,25) x 9]
NGT = 1637,42 kN

(On doit majorer I’effort normal ultime de 10% suivant les régles BAEL 91 modifié 99)
NG =1.15x G =1.15 x 1637,42 = 1883,03 KN

Efforts de compression dus aux charges d'exploitation Ng
No=QtexS+QecxSxN

Q=15KN/m2

S =20,75 m2

Ng = (1x20,75) +(1,5%20,75x8)

Ng = 269,75 KN

NQ= Ng x 1,15=310,21 KN

Ny =1,35 NG + 1,5 NQ

Ny = 1,35(1883,03) + 1,5(310,21)

N, = 2542,09 KN

Détermination de la section du poteau (axb)

Détermination de a :

Vérification de flambement :

On doit dimensionner les poteaux de telle facon qu'il n’y ait pas de flambement

C’est-a-dire< 50
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071
R —
1 : Longueur de flambement
i= L I : rayon de giration
B B: section des poteaux
Avec ™ A : L'élancement du poteau
B=ab I : moment d'inertie de la section par rapporte a
passant par son centre de gravité et perpendiculaire

5 au plan de flambement
=22y | b :\/:—2:0,290a —
12 12.a.b 12

lo=3.96m

l,=0,7%3,96=2,77m=277 cm

1 277 277
1 =I= <50 =a>
1 0,290a 0,290%50

=19,1cm

On prend : a = 45cm

1 = 0,71, 0,7 X396
i 0,290 X 45

=21,34<50...... Condition vérifiée

Détermination de b :

Selon les régles B.A.E.L 91, I’effort normal ultime Nu :

Br=(a-2)(b-2),

B, = (45-2) (b 2)
B, =45(b—2)

Ag =0,1%(zone I11) Selon RPA 99 version 2003

As=0,01[48(b - 2)]

Ay =0,45(b - 2)

Avec:

B, : Section réduite.

a: Coefficient fonction de 1 .

A : Section d’ armature longitudinales.
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oa=?Donc ona:

A< 50
1 = 0.?10 0.7 X396 _ 21,34< 50
i 0.290 X 45
A =21,34
0,85
o= ;{,
0,85 0.79
a = = U.
21,34
[1+0,2(5355)7]
a=0.79
B..f f
Nu [ r-4c28 + A e ]

09y, v

fe25=25Mpa, fe =400 Mpa, y, = 1,5, vs = 1,15

. < 45(b_2)'25+045b 2y o 400
uw S alggs e T 040 —2) X 9577
N, < 08[2B =225 s gy x 200
“e [0,9 x 1,5 X 10 A5( ) 1,15 ><10]

N, < 65,47(b —2)

2542,09
>
~ 6547

b > 41,39 cm

Donc on prend : b =45 cm

Donc les poteaux ont la section suivante : du RDC au 2éme étage (45 x 45)cm?.
Vérification des conditions du R.P.A.99 Révisees en 2003 article 7.5.1:
Min(a, b) =50 > 30 CM ..oovviriiieiie e, Condition vérifiee.

Min(a, b)=50cm>he /20 ... Condition vérifiée.
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Ya<a/b <4 i e Condition vérifiée.
POTEAUX TYPE 1
Min(a, b) =45 >30CM ccoecviiiiieece e, Condition vérifiée.

Min(a, b) =45 cm > he /20 =396 / 20 = 19,8 cm .Condition Vérifiée.
V| o I Condition vérifiée.
SOIT ; a=b =45 cm

POTEAUX TYPE 2

Min(a, b) =40 > 30 CM ...oovriiiiiieeeseees Condition Vérifiée.
Min(a, b) = 40cm > he / 20 =396 / 20 = 19,8 cm ...Condition vérifiée.
Ya<a/b <4 i Condition Vérifiée.
SOIT ; a=b =40 cm

POTEAUX TYPE3

Min(a,b) =35>30CM .cocviiieiieeeeee e Condition vérifiée.
Min(a, b) = 35cm > he / 20 = 396 / 20 = 19,8 cm .Condition vérifiée.
Ya<a/b <4 i Condition Vérifiée.
SOIT ; a=b =35 cm

11.6. Pré dimensionnement des voiles :

- Les voiles et les murs sont des éléments principaux porteurs ayant deux dimensions grandes

par rapport ont I’autre appelée épaisseur.
- Les voiles sont realisés en béton arme ou en béton.
- Les murs sont réalisés en magonnerie non armee.
e ROle des voiles et des murs :
- Reprennent presque la totalité des charges horizontales et 20% des charges verticales

- Participent au contreventement de la construction (vent, séisme)
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- Assurent une isolation acoustique entre deux locaux en particulier entre logements.
- Assurent aussi une protection incendie, coupe-feu.
- De servir de cloisons de séparation entre locaux.
e Les voiles sont considérés comme des éléments satisfaisants la condition de
R.P.A99V2003,P56;L>4a:
L : La longueur du voile.

a : L’épaisseur du voile.
Dans le cas contraire, ces éléments sont considérés comme des éléments linéaires.
L’épaisseur minimale est de 15cm. De plus, 1’épaisseur doit étre déterminée en fonction

hauteur d’étage he et des conditions de rigidité aux extrémités comme suit :

Figure 11.2 : Les voiles

S’agissant de notre projet on a <h/20

RDC et ler étage étage courants
he (cm) 396 322
a(cm) 20 16,1

Tableau 11.5 : Les voiles.

On adopte des voiles d’épaisseur e= 20cm.

Le tableau suivant resume les sections des poutres (principales et secondaires), poteau ainsi

que I’épaisseur des voiles calculés pour les différents niveaux de la construction.
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Tableau I1.6 : Tableau récapitulatif des sections des poteaux, poutre et epaisseur des voiles

Ni Section de Section de poutre Section de poutre Epaisseur des
iveau T . )
poteau (cm?) principale (cm?) secondaire (cm?) voiles (cm)
RDC 45 X 45 30 X 55 25X 40 20

01 45 X 45 30 X 55 25 X 40 20

02 45 X 45 30 X 55 25 X 40 20

03 40 X 40 30 X 55 25 X 40 20

04 40 X 40 30 X 55 25 X 40 20

05 40 X 40 30 X 55 25 X 40 20

06 35X 35 30 X 55 25 X 40 20

07 35X 35 30 X 55 25 X 40 20

08 35X 35 30 X 55 25 X 40 20
Terrasse / 30 X 55 25 X 40 /
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Chapitre 111 : Calcul des éléements non structuraux

II1.1. Etude de L’acrotére :

L'acrotére est couronnement placé a la périphérie d'une terrasse, il assure la sécurité en
formant un écran pour toute chute il est assimilé & une console au niveau de sa base au
plancher terrasse soumise a son poids propre et aux charges horizontales qui sont dues a une

main courante et au séisme qui créent un moment de renversement.

L’acrotére est sollicité a la flexion composée, il est calculé comme étant une console

encastrée au niveau du plancher terrasse, soumis a :
- Un effort normal dd & son poids propre.

Le calcul se fait pour une bande de 1 ml.

zocm - —)

ECHL
sCHL
- i G
Gocm
50CHL )
] Q.1

Figure 111.1 : Acrotére en béton armé.

I11.1.2. Calcul des sollicitation, enrobage et excentricité :
S=(0.05%0.1)/ (2) + (0.05x0.1) + (0.1x0.6) =0.0675 m?/I
G=0.0675x2500=169, 00 kg/ml.

111.1.2.1. La charge horizontale:

Fo=4XAXCyXW,

A = 0,1coefficient d’accélération de la zone.

W, = 169,00 kg/ml poids de I’acrotere.

Cp = 0,8kN facteur de la force horizontale.

30



Chapitre 111 : Calcul des éléements non structuraux

Fp=4X0,1X0,8 X 168,75 =54 kg/ml
Q =54 kg/ml
111.1.2.3. Poids propre de I’acrotére :
G=1,69 KN/ml.
Q= 0,54 KN/ml.
111.1.2.4. Combinaisons d’action :
Le calcul se fait par rapport a ’encastrement :

a. ELLU:
a.1. Moment de flexion :
My =135 MG + 1.5 MQ avec MG =0
M, =1.5x Q*l = Mu =1.5 x 0,54x 0,6= 0,486 KN.m
a.2. Effort normal :
N,=135G=Nu=135x1,69
N, = 2,28 KN.

b. ELS:
b.1. Moment fléchissant :
Ms = MG + MQ avec MG = 0.
Ms=MQ =>Ms=0,54x0, 60.
M; = 0,324 KN.m.
b.2.Effort normal :
Ns =G = Ns = 1,69KN.

c. Effort tranchants:

V=Ng=1KN.m.
Vy=1,5V=1 5KN.m.

Vser :NQ:].KNm
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d. Enrobage :
Vu que la fissuration est préjudiciable on prend : c=c’=2cm.
e. Excentricité :
C’est la distance entre le centre de pression et le centre de gravité d’une section.
e=Mu/Nu=e=0,486/2,28 =e=0,21 m.
h/6 = 10/6=1.67 cm.
ep/2=10/2=0.05m <0.21m condition vérifié.

La section est partiellement comprimée, parce que le centre de pression est appliqué a

I’extérieur du noyau central.

111.1.2.5.Vérification si la section est Partiellement ou entierement comprimée:

MuzNu(e+h—cj
2

M, =2,28x [0,21+ % - 0,0ZJ =0,5472kN.m

(d-c)N,-M, <(0,337xh-0,81xc") f,, xbxh

(d-c)N,—-M, =(0,09-0,02)x 2,28-0,5472 = —0,3876kN.m

(0,337h-0,81xc") f,, xbxh=(0,337x0,1-0,81x0,02) x14,17 x10° x 0,1x 1 = 24,80kN.m
—0,38kN.m < 24,80kN.m

Donc la section est partiellement comprimée et le calcul se fait pour une section rectangulaire
(b x h)=(100x10) cm2.

111.1.3.Calcul du ferraillage E. L. U. R :

M, = 0,55 KN.m

1 = My /bd2f = 0,55x 10% / 100 x( 9)2x14,17 = 4.79x10°

111.1.3.1.vérification de I'existence des armatures comprimée A" :
u;=08¢.(1-04a,)

“= 3,5+f6?)0 ey 3,5?:51,74 =068, avec : 1000, =& ieas ) 2><138(>)< 115
ul=0,8x 0,668(1- 0,4x 0,668)= 0.392> =0,0084= A'=0.

p1=0,0084 ==0,996.

On calcul:

Ass: section d'armatures en flexion simple.
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Agc: section d'armatures en flexion composeée.

3
A, = M, __ 05510 =0176cm2/ml
osxfxd 348x0,996x9

3
N 0176 2.28.10

B 100.348

o =P — = =011cm?/ml .
100.0,

111.1.3.2. Section minimale des armatures en flexion composée pour une section
rectangulaire :
a) Les armatures principales
Nser= G =1,69 kN/ml
ser=Q.h=0,54.0,6=0,324 kN.m

€ser=Mser/Nser=0,324/1,69=0,19 m=19 cm

d=0,9h+=9 cm ; b=100cm

A= dxbx fg o Bser -0,45 d
fe e, —0185d

As =max(A,; A;; A,,) =0.93 cm2/ml

x0,23=0.93 cm2/ ml

On adopte 46 p.m.; As =1, 13cm?#ml ; St=25cm
b) Les armatures de répartition :
A=A/4=1,13/4=0,28 cmz/mi
On adopte : As=1,13cm2/ml soit 4¢ 6 p.m.
I11.1.4. Vérification des contraintes (E. L. S) :
Mser=Nger(e-c+h/2)
Mser=1,69(0,19 -0,02+0,1/2)=0,3718kN.m
111.1.4.1. Position de |'axe neutre :

b
Eyf -7n.A.(d-y)=0

50y12 +16.95y, —=152.55=0=y, =1.58cm
111.1.4.2. Moment d'inertie :

3
| :gyf e As(d -y, ) :mﬂsxmsx@—l.ssy

| =1064 ,68cm*

111.1.4.3. Détermination des contraintes dans le béton comprimeé oy, :
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o, = M e Y, = 324 =x1,58 = 0,48 MPa
I 1290,34

o,. =0,6.f_,, =15MPa
o,. =048 MPa < o,, =15MPa................ condition vérifiée

111.1.4.5. Détermination des contraintes dans I'acier tendue o :
o st =Mmin 3 f,;110\/nf,, + Fissuration préjudiciable.

Avec 7 : coefficient de fissuration pour HA ¢ >6mm;; =1,6

& s =Min(267MPa ;202MPa) = 202MPa .

M 324
=np—=(d-y,) =15 9-1,58) = 33,87MPa
Tx =11 (d—-vy) X1064,68X( )
o, =3387MPa n o, =202 MPa............... condition vérifiée
111.1.4.6. Contrainte de cisaillement:
T

T, =

bxd
T=15Q=15.0.54=0.81 kN
T, = 081 =9 KkN/m2=0,007 MPa

0,09x1

a =min(0,1f,,;4MPa) Fissuration préjudiciable.

7, = min(2,5MPa:4MPa) = 2,5M Pa
1, =0,0090MPa< 1, = 2,5MPa................ con dition vérifiée
111.1.4.7. Vérification du ferraillage vis-a-vis au séisme :
D'aprés le R.P.A 99 (version 2003), les éléments de structure secondaires doivent étre

vérifiés aux forces horizontales selon la formule suivante :

A : coefficient d'accélération de zone A =0,1
C, : facteur de force horizontal C,=0,8
W,: poids propre de I'acrotére W, = 1,69kN
Fp: force horizontale pour les éléments secondaires des structures
Il faut verifier que : Fy< 1,5Q
Fp=4.0,1.1,69. 0,8= 0,54kN
Fp=0,54kN<1,5Q=1,5kN ..., condition Vérifiée.
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446 p.m

4

4 ¢ 6p.m (si=25cm) .
L A A éllocm

4 ¢ 6p.m (si=25cm)

Coupe A-A

Figure 111.2 Feraillage de 1’acrotere.

I111.2. Etudes des escaliers :

Les escaliers ouvrage constitué d’une suite réguliére de plans horizontaux (marches et
paliers) permettant, dans une construction, de passer a pied d’un étage a un autre.
Terminologie :

Un escalier se compose d'un nombre de marches, on appelle emmarchement la
longueur de ces marches, la largeur d'une marche "g" s'appelle le giron, est la hauteur d'une
marche "h", le mur qui limite I'escalier s'appelle le mur déchiffre.

Le plafond qui monte sous les marches s'appelle paillasse, la partie verticale d'une
marche s'appelle la contre marche, la cage est le volume se situe l'escalier, les marches
peuvent prendre appui sur une poutre droite ou courbe dans lequel qu'on appelle le limon. La

projection horizontale d'un escalier laisse au milieu un espace appelé jour.
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Trémie
! 2N
: T '
Murs déchiffre Gir-on /
e | \
\% Palier intermedioire
a
& P
6 Profondeur
L //Jt '''' = de marche
1
T Houteur
de _morche
Limon ]
! Crémaillere
Contremarche
s Volée de morches i

Marche

Nez de morche

Figure 111.3 : Schéma des escaliers.
111.2.1. Dimensionnement des escaliers :

Pour les dimensions des marches «g» et contre marches «h», on utilise
généralement la formule de BLONDEL :
AVEC | 59 < 2h+ g < 66CM............o......... @)
h : hauteur de la marche (contre marche).
g : largeur de la marche.
On prend 2h+g=64 cm
H : hauteur entre les faces supérieurs des deux paliers successifs d'étage (H=n.h=h./2)

n : nombre de contre marches

L : projection horizontale de la longueur total de la volée : L = (n —1)9

e Notre batiment compte deux types d’escaliers :
1. Escaliers a deux volées avec paliers.

2. Escalier droit.
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111.2.2. Etudes des escaliers a deux volées avec palier intermédiaire:

Figure 111.4 : Schéma statique.

111.2.2.1. Calcul de nombre des marches :

Si « g » est la distance horizontale entre deux nez de marche successifs et « h » la hauteur de
la marche, la relation linéaire suivante, dite « formule de Blondel », vérifie la condition
suivante:

59cm <2h+g <66 cm
Avec :
h : Hauteur de la marche (contre marche).
g : Largeur de la marche.

2h+g=64cm

On a aussi ¢’est deux formules:
H:nxhzhz—e Bl L=(N-1) XQuiiiiii e 1

Avec :
H : Hauteur entre les faces supérieurs des deux paliers successifs d’étage ;
n : Le nombre de contre marche :
L : La projection horizontale de la longueur total de la volée.
D’apres (1), on a:
L

_H L
h = etg =

Donc d’apres Blondel ona: m = (ﬁ + 2) X%
Et puis:

mn?-M+L+2H)N+2H=0....ccccoooimieninn. 2
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ESCALIER DE 1 ER ETAGE

POUR LA 15R VOLEE

ONA:m=64cm, H=136 cmetL =210cm
Donc I’équation (2) devient: [— 64n? - 546n + 272 =0
La solution de I’équation est: n = 8 ( nombre de contre marche)

Donc: n -1 =7 (nombre de marche)

_119 210

h - = 17 CM etg :7:30CM
On vérifie avec la formule de Blondel:

59em < (2x17+30) <66 cm 59 cm < 64< 66 cm condition vérifiée

POURLA 2 EM VOLEE :

ONA:m=64cm, H=221cmet L =360cm
Donc I’équation (2) devient: = 64n? - 866N + 442 = 0
La solution de 1’équation est: n = 13 ( nombre de contre marche)

Donc: n -1 =12 (nombre de marche)

h=22 =17 CM et g =22
13 12

=30CM

On Vérifie avec la formule de Blondel:
59 cm < (2x17+30) <66 cm 59 cm < 64< 66 ¢ m condition vérifiée
L’inégalité vérifiée, on a: 12 marches avec: g=30cmeth =17 cm
L’angle d’inclinaison est: tan(x:g = 0,57
a =29,68° et cos 0=0,87

Epaisseur de la volée ou la paillasse (ey)

L <ev < L ; 39 < < 360
30 20 30 20
13,63 < ev < 20,45 — ey=15cm

. Epaisseur du palier (ep)

ev 15

:_ - - e =
p cosa 0,87 p=18cm
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ESCALIER DE 2 EME au 8 EME ETAGE

» POUR LA 1*f VOLEE

On a:m=64cm,H =119 cm et L =180cm
Donc I’équation (2) devient: — 64n? - 482n + 238 =0
La solution de I’équation est: n =7 ( nombre de contre marche)

Donc: n -1 =6 (nombre de marche)

h=22 =17 CM et g ==>=30CM

On veérifie avec la formule de Blondel:
59em < (2x17+30) <66 cm 59 cm < 64< 66 cm condition vérifiée
» POURLAZ2EMVOLEE:
ONA:m=64cm, H=204 cmet L =330cm
Donc I’équation (2) devient: (m— 64n? - 802n + 408 = 0
La solution de I’équation est: n = 12 ( nombre de contre marche)

Donc: n -1 =11 (nombre de marche)

h=22=17cMetg=>2
12 11

=30CM

On vérifie avec la formule de Blondel:
59 cm < (2x17+30) <66 cm 59 cm < 64< 66 ¢ m condition vérifiée
L’inégalité vérifiée, on a: 11 marches avec: g=30cmeth=17 cm
L’angle d’inclinaison est: tanazg = 0,57
a =29,68° et cos a=0,87

Epaisseur de la volée ou la paillasse (ey)

L L 330 330
- < <= e =
30_ev_20 30 T - 20
11 <ev<16,5 — ey=15¢cm

. Epaisseur du palier (ep)

ev 15

— = — e -
P=cosa 0,87 p=18cm
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111.2.2.2. Evaluation des charges et surcharges :

a-Paillasse :

Tableau I11.1 : Charges et surcharge du volée de 1’escalier.

Désignation e (m) G (Kn/m?)
Revétement en carrelage horizontal 0,02 0,40
Mortier de ciment horizontal 0,02 0,40
Lit de sable 0,02 0,36
Revétement en carrelage vertical 0,02 0,23
Mortier de ciment vertical 0,02 0,23
Poids propre de la paillasse V%0, 25 4,31
cosa

Poids propre des marches %XO, 22 1,87
Garde coups / 0,1
Enduit en platre 0,02 0,23

G 8,13

Q 2,5

qy = 14,73 kN/m

Le calcul suivant se fait pour une bande de 1 m de largeur :{qser — 10,63 kN/m

- Palier :

Tableau 111.2 : charges et surcharge du palier de 1’escalier.

Désignation e (m) G (Kn/m?)

Revétement en carrelage 0,02 0,40
Mortier de ciment 0,02 0,40
Lit de sable 0,02 0,36
Poids propre du palier ep X 0,25 4,5
Enduit en platre 0,02 0,20

G 5,46

Q 2,5
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gy = 11,12 kN/m

Le calcul suivant se fait pour une bande de 1 m de largeur :{qser = 7,96 kN/m

111.2.3. Calcul du moment fléchissant et effort tranchant max a PE.L.U :

dpailiasse”dpatier _ 147371112 _ 35 1099y
Qpalier 11,12

ITRREY Yy Yy

:
A A

F

W
&
L 3
&
L' 3

1,4m 3,6m 1,4m
Figure 111.5 : Schéma statique d’une volée + paliers.

a. Détermination des réactions:

Ra + Ry = (11.12x1.4x2) + (14.73x3.60) = 84,16kN

eM /b= (11,12><1,4><5,7)+(14,73><3,6><3,2)+11,12(1'T42) - Raxsa
R = 88,74 +169,69+10,9/6,4

R, =42,08 KN

Ry =42,08 KN

b. Effort tranchant et moment fléchissant :

® 0<X<14
T(X): R, —0,X

2

M(X): RAX_qz%
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® 1,4<X<5

T(x)=R4 — 1,49, — q:(X — 1,4)

1,4 X-1,4)%
M(x)=R, — 1,4 (X - 2) g, - E=2

2 q1
* 0sXs14 %’ a
C
T(x)=—Rg +0,X (1
2 vvvB
X T N
M(X):_RBX"'qz A
2 X
— R;
q:
9, D) q:
D
A A Yy v v v v v v v v Y Y v l B
1.4 3,6 ) 1.4 77
l 6,4 |
IX 71
48,01

48,01

R
(M)KN.m ( )
70._;2 (x=3.2)

Figure 111.6 : Diagramme des efforts tranchants et moments fléchissant (E.L.U).

Tableau 111.3 : Effort tranchant et moment fléchissant(E.L.U).

Moment Moment sur | Moment en
Réaction | Effort tranchant | flechissan | T ax | M max appuis travée
kN KN.
x (m) (kN) (kN) « Nt.m) (kN) | (kRN-m) oz Z0.aMg) | (M=0.85M)
0 42,08 42,08 0
42,0
14 - 26,51 48,01 g 70,03 16,83 59,53
3,6 - O 70132
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5 - -26,51 48,01

6,4 42,08 42,08 0

Remarque : les appuis doivent équilibrer un moment : M = 0.85 XM max Qui conduit a un

moment réduit en travée : M ; = 0.40 XM 1nax

-16,83 -16,83

(M)KN.m

59,53

Figure 111.7 : Diagramme des moments retenus

(E.L.U): (E.L.S):
Mt max= 59,53 kn.m Mt max= 50,73 kn.m
Ma max= 16,83 kn.m Ma max= 11,15kn.m
Tmax = 42,08 kn Tmax = 34,05 kn

111.2.4. Ferraillage de I’escalier:

a- En travée :

Le moment ultime :
My = 59,53 kN.m; h=15cm;d =09h=135cm;b=1m

Le moment réduit u,, :

M, 5953x10°
b b xdx gy, 100 x 13,52 x 14,17

=0230<p A =0

Ona:f = 0867

La section d’acier :

M, 59,53 x 103

A = - — 14,61 cm? / ml
ST Bxdx g, 0867 x 13,5 x 348 cem”/m

On adopte 6T20 avec : A, = 18,85cm? / mlet S, = 17 cm
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A
A, = % = 4,71cm? / ml

On adopte 6T10 avec : Aggm = 4,71 cm? /ml et S, = 25 cm

b- Sur appuis :
M, = 1683kN.m; h=17cm;d =09h =153cm;b=1m

Le moment réduit u,, :

3 M, _ 1683x10°
~ bxd*x o, 100 x 15,3%x 14,17

U =0,072<pu, A =0

Ona:pg = 0963
La section d’acier :

pe Ma 16,83 x 10°
ST Bxdx g, 0963 x 15,3 x 348

= 4,64cm?*/ ml

On adopte 5T12 avec : A,, = 5.65 cm? / ml et S, = 20cm
A

A, = % = 1,41 cm? / ml

On adopte 4T8 avec: Aggm = 2,01cm? / ml et S, = 25cm

111.2.4.1. Vérifications :

a-Condition de non fragilité :

_ 0,23 X b X d X fi23 _ 0,23 x100x 13,5 x 2,1

min — fe 400 = 1,63 sz
As = 5,65 cm? / ml > Apn
A_min = 1,63cm? /ml. ....................Condion vérifiée.

b- Justification vis-a-vis de ’effort tranchant :

42,08 x 10
Ty = x 10

bxd = Toox135 031 MPa

Ty < T, = min(0,13f,,5; 5 MPa) = min(3,25 MPa ; 5 MPa) = 3,25 MPa
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T, = 0,31 MPa <7, = 3,25 MPa... .. ............Condition vérifiée.

c- Vérification au niveau des appuis :

1,15( + M, ) 1,15 10 (42,08) + 16,83 x 107 6.84 cm?
. = = X X —_—| =

min = "¢ 0,9d) ~ 400 ' 0,9 x 13,5 oram
Agam = 6,84cm* > A 1,63 cm?® ... ... ... .. .. .. ... Condition vérifiée

111.2.4.2. Les vérifications des contraintes a ’E.L.S :

M¢ max = 50,73 kN, m ; determiné par methode des coupures (RDM)
M gor = 0,85 X My jox = 43,12 kN, m

My ser = 0,4 X My ppar = 20,29 kKN, m

a- En travée :

A = 18,85 cm? / ml

Détermination de la position de 1’axe neutre :

b
Eyz —15A4¢(d —y) = 50y% + 181,5y — 2450,25=0 >y =5,42cm

L’axe neutre se trouve a la fibre la plus comprimée,
Détermination du moment d’inertie :

b, 100 x 5,423
I'=3y*+ n4,(d— y)* = ———— +(15x 1885)(135 — 542)* = 171568 cm*

Détermination de contrainte dans le béton comprimé g, :

Mge, oy 43,12 x 103
1 YT 1715682

op = X 5,42 = 13,62 MPa

0pe = 0,6f,25 = 15 MPa

0, =13,62<G,, =15MPa ................cceiiininn. Condition vérifiée
b- Sur appuis :

A = 5,65 cm?* / ml

Détermination de la position de 1’axe neutre :
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b
Eyz — 1545(d — y) = 50y* + 84,75y — 1296,68 =0 —» y = 4,32 cm

L’axe neutre se trouve a la fibre la plus comprimée,
Détermination du moment d’inertie :

100 x 4,323

I=BY3+ nAs(d — y)? =
3 $ 3

+ (15 X 5,65)(15,3 — 4,32)2 = 14608.29cm*

Détermination de contrainte dans le béton comprimé g, :

Mger 20,29 x 103 437 — EMP
= ——— X = —— X =
%= T YT 1460829 ¢
O-_bC = O'6fC28 =15 MPa
0p =6 <0y =15MPa ......c. ceocee e vv eee e wee o . Condition vérifiée.

111.2.4.3-Vérification de la fleche :

Détermination du centre de gravité:

=3

f > 1—16 e e 0,042 < 0,0625 ... ... ... .....Condition non vérifiée.
ht > My ....0,042 < 0,085 ... ... ... ... ...Condition non Vérifiée.
L — 10M,

A 4,2 .. L, ege s
— < T 0,0093 < 0,0105 ............... Condition vérifiée.

Les deux premiéres conditions ne sont pas vérifiées donc il faut passe au calcul de la fléche.

a. Détermination du centre de gravité:

YA XY, (bxh)x%+(n><As><d) (100><15)><175+(15><18,85><13,5)
€7 yA, (bxh+MxAs) (100 x 15) + (15 x 18,85)

Y = 4,08cm

Y; =Yg = 4,08cm

Y, =h-Y; =10,92cm

b. Détermination du moment d’inertie :

by bY; 5
I =T+T+T].As(d—yc)

[ = 62400,85 cm*
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c. Charges prises en compte:

-charge permanente avant mise de revétement........j = 7,5KN/m?
-Charge permanente aprés mise de revétement.......G = 8,13KN/m?
-Charge total ELS(G + Q) .. ces ee vee core cev e vt evs evr envoer . P = 10,63KN/m?

d. Moment correspondants:

: (3,6)*
Mj = 0,8 X 7,5 X ——— = 9,72KN.m
3.6)?
MG = 0,8 x 8,13 X —— = 10,54KN.m
(3,6)*
MP = 0,8 X 10,63 X —o— = 13,78KN.m

e. Contraintes correspondants:

. Mj 972x10° 64.85MP
T AsBd 1257x089x 13,5 _rooad
G MG 10,54 x10° — 69.79MP
T AsBd 1257x089x135 04
MP 13,78 x 103
—oP = 91,25MPa

T As.p.d 12,57 % 0,89 x 13,5

f. Calcul des coefficients (p, Ai, Av, pi) :

.. _ As
-Coefficient p: p = oxd = 0,0093
_Coefficient instantané Ai: Ai = 225Mzs _ 2,26
(2+3)p

-Coefficient différé Av: Av = 0,4Ai = 0,90

-Coefficient correspondant a j: pj = 1 — [1,75f,4/(4p. 0 + fi25] = 0,19
-Coefficient correspondant a G: pG = 1 — [1,75f,5/(4p. o + fi25] = 0,22
-Coefficient correspondanta P: pP = 1 — [1,75f,5/(4p. op + fiug] = 0,33

g. Calcul des moments d’inertie:

L 48020,80cm*

1+Aiy

-Moment d’inertie correspondant aj: [ji=1,1 X

-Moment d’inertie correspondant aj: IGi = 1,1 X I, = 45846,20cm*
1+AipG
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I

-Moment d’inertie correspondantaj: [Pi=1,1 X Y = 39317,75cm*
-Moment d’inertie correspondantav: Ivi = 1,1 X 1+>\1qu = 68640,94cm*
h. Calcul des fleches:

N L. 3,05x10°(360)32
-Fleche correspondante a j: Fj; = = 0,01cm

10%x3216420x48020,80

. \ 4,57x10°(360)2

-Fleche correspondante a G: Fg; = = 0,03cm
10%X3216420X45846,20

R R 6,01x10%(360)>2

-Fleche correspondante a P: Fp; = = 0,069cm

10x3216420x39317,75

R R 4,57x10°(360)2
-Fleche correspondante av: Fg, = 10)(1081886)((686)40 o 0,11cm

—Fiotale = Fgv + Fpi — Fji — Fgi = 0,11 + 0,069 — 0,03 — 0,01 = 0,139cm

F = = 360 =0,72
adm =564 =500 ~ /<M
_Ftotale < Fadm sss sas sEs ses wEw wEm was www ..Vériflée.
478 /ml

1 - . — - = = |
[ ET12/ml

chaises @ ge=25 |

|r--' > 7|

I—SM " 7 6T20/m
P ——
o u = % 1 5 ¥ -:.l_../"
AI&@J
6T10/ml

Fig. 111.8 : Schéma de ferraillage de I'escalier.

111.2.5. Escalier de service :
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] 2,40m

»
< »

Figure 111.9 : Schéma statique de I'escalier.

ONA:m=64cm, H=153cmet L =240cm
Donc I’équation (2) devient: —> 64n” - 610n + 306 = 0
La solution de I’équation est: n =9 ( nombre de contre marche)

Donc: n -1 =8 (hombre de marche)

136 240
h=

T =17 CM et g :?:30(:'\/'
On vérifie avec la formule de Blondel:

59cm < (2x17+30) <66 cm 59 cm < 64 <66 ¢ m condition vérifiée

L’inégalité vérifiée, on a: 8 marches avec: g=30cmeth=17 cm
o 1
L’angle d’inclinaison est: tana=3—(7) =0,57

a =29,68° et cos 0=0,87

Epaisseur de la volée ou la paillasse (ey)

L

240 240
30 2

L
< < — < <
_ev_zo ,30_617_ P

ey=10cm

111.2.5.1. Evaluation des charges et surcharges :

Tableau I11.3. Charge et surcharge du volée de service.

Désignation e (m) G (Kn/m?)
Revétement en carrelage horizontal 0,02 0,40
Mortier de ciment horizontal 0,02 0,40
Lit de sable 0,02 0,36
Revétement en carrelage vertical 0,02 0,23
Mortier de ciment vertical 0,02 0,23
Poids propre de la paillasse v %0, 25 2,87

cosa
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Poids propre des marches hv0. 22 1,87
2 1
Garde coups / 0,1
Enduit en platre 0,02 0,23
G 6,69
Q 25

. . (qy = 12,87 kN/m
Le calcul suivant se fait pour une bande de 1 m de largeur .{qm — 919 kN/m
ona:L=24M

12 12,78%2,42
Mmax = "? ==225% —920KN.m

T=Ql/2=15,44 KN

111.2.5.2. Calcul des moments maximaux en travée a ’E.L.U :

Ona: M max = 9,20 KN.m

Mt =0.85 XM nax = 0.85x9,20= 7,82kN .m

Ma =0.40 XM pax =0.40%9,20 = 3,68 kN.m

Q=14,33 KN/ml

2 Am

AN ' yAN

Mt=7,822KN.m

- Lr15,44

Figure 111.10 : Diagramme des efforts tranchant et moment fléchissant de ’escalier service
(E.L.U): (E.L.S):
Mt max= 7,82 kn.m

15,44
A

+

Mt max=5,62 kn.m
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Ma max= 3,86 kn.m Ma max= 2,64kn.m
Tmax = 15,44 kn Tmax = 11,03 kn

111.2.5.3. Ferraillage de I’escalier de service :

a. en travee :

Le moment ultime :Mu= 7,82KN.m

h=10cm ; d=0,9h=9cm; b=100cm; f;. = 14,17 mpa

Mt 7,82 x103

le moment réduit : W= = Tooon s — 0,068
B = 0,965
Mt 7,82 x 103 CM?
Ay = = = 2,59
p xdxobc 0,965 %9 x 348 m

On adopte 4T12 p.m (soit 4,62)

4.1.2. les armature de répartition .

A 4,62 CM?
Ar=ﬂ=—=1,16—
4 4 m

On adopte 3T10 p.m (soit 2,36 CTMZ)

b. Sur appuis :
M, = 3,86kN.m; h=10cm;d = 0,9h =9cm ;b = 100 cm

Le moment réduit p,, :

M, 3,86 x 107 0072 < b o 4 0
= — — - =
e bxdx oy, 100x 9P x 1417 =
Ona:f = 0963

La section d’acier :

M, 23,81 x 103

A: =
S Bxdx o, 0963x153 X% 348

= 4,64cm?*/ ml
On adopte 5T12 avec : Ay, = 5.65 cm? / ml et S, = 20cm

A
A, = %= 1,41 cm®* / ml
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On adopte 4T8 avec: Aggm = 2,01cm? / mlet S, = 25cm
111.2.5.4. Verifications ;

a. Condition de non fraqilité :

2 0,23 X b X d X fi2g 0,23 x100x 13,5x 2,1 163 )
. = = = ) cm
min fe 400

A; =5,65cm? /ml > Apin
A_min = 1,63cm* /ml. ...............Condion vérifiée.

b. Justification vis-a-vis de I’effort tranchant :

~ 10 420810
W= pd ~ 100x 135

= 0,31 MPa

Ty < T, = min(0,13f,,5 ;5 MPa) = min(3,25 MPa ;5 MPa) = 3,25 MPa
7, = 0,31 MPa <7, = 3,25 MPa................Condition vérifiée.

c. Vérification au niveau des appuis :

23,81 x 102
0,9 x 13,5

_ 1,15( M, ) _ 1,15

L= = X 10 x| (42,08) +
min £ 0.9d (( )

— 2
200 >— 6,84 cm

Agam = 6,84cm?* > Apin1,63 cm?® ... ... ... . e .. ... Condition vérifiée
Toutes les vérifications a I'E.L.S sont satisfaites

111.2.6. Etude de la poutre paliére :

111.2.6.1. Dimensionnement :

Selon le B.A.E.L 91/1999, le critére de rigidité est :

L<h<L 180<h<180 12 <h<18
15=SMS10 7 15 Sh=sTp T reemshs toam

Onprend: h=35cmdoncd =09h =31.5cm
03d<b<04d =945cm < b <126 cm

Onprend: b = 25cm
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Les vérifications des conditions du R.P.A, 99/2003 :

h=35cm>30cm ......... .. e ev oo ... Condition vérifiée .
b=25cm>20cm.........cc s e oo ..... Condition vérifiée .

h

5 =1,4<4 . e Condition vérifiée.

111.2.6.2. Charges supportées par la poutre :

Poids propre de la poutre: G, = 0,35 X 0,25 X 25 = 2.19 kN /m
Poids du mur situé sur la poutre (enduit y compris) (25 cm):

Gm = (3,57 —0,3) x 2,88 = 7,95 kN/m

Réaction du palier : R, (Elu) = 42.08 kN/ml

Qu = (1,35 % (2.19 + 7,95)) + 42.08 = 55.76 kN /m

Qser =2.19+ 7,95+ 26.72 = 38.19kN/m

111.2.6.3. Calcul des sollicitations a ’E.L.U:

_ QuxI* 5576x18?

3 3 = 22.58 kN.m

My
M, = 0,85M, = 19.19kN.m ,M, = 0,40M, = 9.03kN.m

111.2.6.4. Calcul des sollicitations a PE.L.S :

_Qux[* 3819x18?

= 14.46 kN.
3 3 6 kN.m

My

M, = 0,85M, = 13.15kN.m ,M, = 0,40M, = 6.19kN.m

Lot bbb bbb bbb bbiid

1.80m

9.03KN.m ’\ A 9.03 KN.m

19.19 KN.m
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Figure 111.11 : Schéma statique de la poutre pali¢re de 1’escalier.

111.2.6.5. Calcul du ferraillage a ’E.L.U :
Ona:b=25cm; h=35cm;d =09h=31.5cm
a. En travée :

Le moment ultime :
M, = 19.19kN, m

Le moment réduit p,, :

3 M, _19.19x10°
" bXxd?x op. 25%31.5%x 14,17

U =0,055<pu -A'=0

Ona:p = 09715
La section d’acier :

M, 19.19 x 103

A. = = = 1.80 cm?
ST Bxdx a, 09715 x 31.5 x 348 can

On prend comme choix 3T12 avec : A,4m = 3,39 cm?

b. Sur appuis :

Le moment ultime :
M, = 9.03kN,m

Le moment réduit u,, :

_ M, _ 9.03x10°
T bxd?®X op, 25x31.52x 14,17

n =0,026<p, > A =0

Ona:f = 0987
La section d’acier :

M, 9.03 x 103

A = = = 0.83cm?
ST Bxdx o, 0,987 x 31.5 x 348 o

-On prend comme choix 3T12 avec : Aggm = 3,39cm?
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111.2.6.6. Les vérifications :

Tableau I11.4 : Vérification des différentes conditions (poutre paliere).

Condition Vérification

A=3,39cm?

Condition de non

_y , Arin =1,14 cm? A>A,
fragilité (travée) min min

Condition vérifiée

A=3,39 cm®

Condition de non

) Anin =1,14 cm? ASA,
fragilité (appui) mn cm e

Condition vérifiée

MSGT'
g op=——XYy
Vérification des I op = 6,27 < Tpe
contrainte a L’ELS — _
(travée) Tpc = 0,6fcos = 15 MPa Condition vérifiée
Veérificati d Mser _ I
erification des Op= ——X y op, = 3,52 <0y,
contrainte a L’ELS I
(appui) G5 = 0,6f.p5 = 15 MPa Condition vérifiée
T
T=—"0
Justification vis a bd 7, = 05 MPa <7,
vis de I'effort _ ]
tranchant 7, =min(0,13fc5,5Mpa)=3,25Mpa Condition vérifiée

111.2.6.7. Ferraillage des armatures transversales :

a. Détermination du diamétre des armatures transversal :

b

D, Smin{ﬁ; E; ¢l}=min{10mm; 25mm; 10 mm} = &, = 8 mm

b. L espacement :

S; < min{0,9d ; 40 cm}

= min{28.cm ;40 cm}

55



Chapitre 111 : Calcul des éléements non structuraux

D’apres le R, P, A 99/2003 :
Zone nodale : S; < min{15 cm ;10®;} = min{15cm;10cm} = S; = 10 cm

Zone courante : S; < 15@;, = S, = 15cm;Onprend S; = 15cm

c. La lonqueur de scellement droit 1. :

l :(plfe
S 41,

_1,2x400

On adopte une courbure égale a : v = 5,5¢;, = 7,7 cm
0]
Lz =d—<C+§+T)

=31,5—-(3+0,7+77)=20,1cm

L Ly —219r — L,
1 1,87

_ 4233-16,86—20,1
N 1,87

=2.87cm

111.2.6.8. Calcul de la fléche:

X> L . ...019200625.........Condition vérifiée.
bt Ma ...019>0,04..........Condition vérifiée.

L = 10M,

A 4,2 L. , e,
od < FRLCERES 0,001 < 0,0105 ... ........... Condition vérifiée.

Il n’est pas nécessaire de calculer la fleche.
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iT12
Vi 7 7
] Cadre@®8
i Etrier 0 8

T T v 3T12

Figure 111.12 : Schéma de ferraillage de la poutre paliere.

111.3. Balcon :
111.3.1. Introduction :
Le balcon est une dalle pleine encastrée dans la poutre, entourée d'une rampe ou un mur de
protection, elle est assimilée a une console qui dépasse de la facade d'un batiment et
communique avec l'intérieur par une porte ou une fenétre.
Le calcul se fait pour une bande de 1m de largeur.
L'épaisseur des dalles pleines résulte des conditions suivantes :
- Reésistance a la flexion
- Isolation acoustique : e >12cm
- Sécurité en matiére d'incendie : e =11 cm pour 2 heures de coup feu
Donc on adopte : e = 15cm

Dans notre étude, les différents types des balcons sont les suivantes :

e Typel:

1,65m

&
<«

v

Le calcul se fera a la flexion simple pour une bonde d’un métre linéaire.

On adopte pour les balcons, les séchoirs une épaisseur de 15cm.

111.3.2. Exemple de calcul :

111.3.2.1. Descente de charge:
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Tableau 111.4 : Descente de charge des balcons.

N° DéSIGNATION EP (M) DENSITE N/m?3 POID KN/m?
20

1 CARRELAGE 0,02 0,40
20

2 MORTIER DE POSE 0,02 0,40
17

3 LIT DE SABLE 0,02 0,34
25

4 DALLE PLEINE 0,12 3

0,18
5 ENDUIT EN CIMENT 0,02 0,36

\ Al 4

Figure 111.13 : Constituants de la dalle.
G=4,5Kn/m?

Q =3,5Kn/m?

Qu=1.35G +1.5Q =

1.35x4.50 + 1.5 x 3.50 = 11.32kN/m?
Pour une bande de 1 m on aura:

Qu =11.32 x 1m = 11.32kN/ml

Qser =G + Q =4.50 + 3.50 = 8kN/ml

111.3.2.2. Charge concentrée due au mur extérieur :
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a. Poids propre du mur en briques creuses :

Pm=YxbxhxIm=09x0.1x3.15x1m=7.1kN

b. Enduit en ciment :

PEnN extérieur = 0.18 x 2 x 3.15x 1 = 1.13kN

PEn intérieur=0.18 x 1.5 x 3.15 x 1 = 0.85kN

PTend =1.13 + 0.85 = 1.98kN

Ptotale mur = pm + pend = 7.1 + 1.98 = 9.08kN

Avec une réduction de 20% de la charge du au ouvertures on aura:
Pmur =80% x 9.08 = 7.26kN

Pu=7.26 x 1.35 = 9.8kN

Pser = 7.26kN

111.3.2.3. Calcul du moment maximal :

ELU:
L2
M, = o L pL
2
11,32 x 1,62
ELS:
LZ
M, = L)
2
8 x 1,62
h=———+7,26 X 1,6 = 21386

111.3.2.4. Calcul de I'effort tranchant :
Thmax = Qu XL+ P

ELU:

Toax = 11,32 X 1,6 + 9,8 = 27,91
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ELS:

Toax = 8 X 1,6 + 7,26 = 20,06

111.3.3. Calcul du moment max de I’effort tranchant max au niveau d’appui et travée
suivants les deux sens:

M,=py X q X L%

ux = 0,1088
uy = 0,2500

My= py XMy ;0=Ly/Ly= 0,42=> {
111.3.3.1. Calcul aELU :

Moy = px X q X L%=0,1088 x 30,17 X 1,65°=8.94 kN.m
Moy= 1y XMy =0,2500 x 8,94=2,23 kN.m

a .En travée:

M=0,85 Mx=0,85%8.94=7.60 KN. m

My=0,85 Mo,=0,85x2.23 =1.90 kN. m

b .En appuis:

Ma riv=0,3 Mx=0,3% 8.94= 2.68KN. m

Ma int=0,5 Mx=0,5% 8.94=4.47 kN. m

T=qu xL4=11,32%1,4=18,68kN

111.3.3.2. Ferraillage :

d = 0,9xh=0,9%15=13,50 cm

a. En travée:

Mt = 7.60 kN.m
Sens Ly {dbc = 14,17Mpa

ds = 348Mpa
s =2 =22 -348 Mpa
vS 1,5
My, 7.60 x 103

n = 0,029 < y, = 0,392

T bxd®xo,, 100 x 13,502 x 14,17
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u =0,0074 — B = 0,9855 ; [:est tirée du tableau

My 7.60 x 103

A = = = 1.64 cm?
= B dxa, 09855 x 13,50 x 348 cm

Mt = 1.90 kN.m
SensLy.y 1= 0,007Mpa

B = 0,9965
Mt _ 2
Aty —m—o,‘]-lcm /m
b .En appuis :

Ma riv :2,68 kN. m

_ 2,68 X103
H= 100X13,502X 14,17

=0,010~ B = 0,995

_ Mariv _ 2,68% 10°

= = = 0,57 cm¥m
4P T pxdxds  0,995x13,50X348 ’

Ma int :4.74 kN. m

p=—AC 00175 8 =0,9915

T 100%13,502x 14,17

. 4.47 x103
Aint = = 0,96cm? ml
0,9915%13,502X 348

111.3.4. Vérifications :

a. Condition de non fragilité : (&« > 0,4 et e = 15 cm)

Sens ly : Ay min = 8.e =1.2 cm? / ml pour Fe =400 Mpa

Sens Ix : Ax min = Ay min3_7“ =1.55 cm? / ml

111.3.4.1. Choix des aciers :
a. Travées :
Sens IX :

Apy = 1.64 cm?
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QP <12mm
Stx< 33 cm
- Ay = 4T10 pm =3.14cm? /m > Axmin = 1.55; St = 25 cm
Sensly:
Ay = 0,41 cm?
P <12mm
Sty<33cm
- Ay =408 pm =2.01cm?/m > Aymin = 1.2;St = 25 cm
b. Sur appuis :
Aariv= 0,57 cm?
0 <12mm
Sty<33cm
- Ay = 408 pm =2.01cm?/m > Axmin; St = 25 cm
Aa int= 0,96 cm?
0 <12mm
Sty<33cm

- Ay = 408 pm =2.01cm?/m > Axmin; St = 25 cm

111.3.4.2. Contrainte de cisaillement :

_ T _1868x10_
W pxd T 100x1350 a

T, = min(0,1f,,5 ; 4 MPa) ; Fissuration préjudiciable.
T, = min(2,5 MPa ; 4 MPa) = 2,5 MPa
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D1, =014MPa<7,=25MPa.....c................... Condition vérifiée.
La reprise de bétonnage n’existe pas donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires,
111.3.4.3. Contraintes d’adhérence :

~ T ~ 18,68 x 103
Tse = 0oxdxnxu 09x13,50x4x 3,14 x 102

= 1,22 MPa

Avec :

n : Nombre d’armatures longitudinales tendues ; n = 4
u : Périmetre d’armatures tendues ;

u = 3,14 cm; tirée du tableau

Top = Y5 X frzg = 1,50 X 2,1 = 3,15 MPa

1, : Coefficient de scellement relatif a I’acier selon sa nature lisse ou HA

{1,05 =1 - Pour les aciers lisses
Yy = 1,5 = Pour les aciers HA

Tge = 1,22 MPa < Ty, = 315MPa...........c.cccen.. Condition vérifiée.

111.3.4.4. La vérification des contraintes a ’E.L.S :
M., = 21.86 kN.m

Détermination de la position de 1’axe neutre :
b
Eyz — 1544(d —y) = 50y% + 24,6y —332.1=0 >y =234cm

Détermination du moment d’inertie :

100x2.343

b
I=3y°+n4(d— y)?= —

+ ((15 x 3,14)(13,50 — 2.34)?) =6293,19cm*

111.3.5. Détermination de contrainte dans le béton comprimé oy, :
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Mser X y, = 21.86 x 10° x 2.34 = 8.13MP
I YT T 629319 PO @

op =

0pe = 0,6f,23 = 15 MPa4d

0, =813 <o, =15MPa ..................... Condition vérifiée

111.3.6. Détermination des contraintes dans ’acier tendu oy, :
2

05 = min [§ fe; 110\/@] ; Fissuration préjudiciable

n : Coefficient de fissuration pour HA ® > 6 mm ; n=1,6

o7 = min(266,67 MPa ; 201,63 MPa) = 202Mpa

=y Mser (d—y)= 1,6 21,86 x 10° x (13,50 — 2.34) = 62,02 MPA
st = 17 yr= S 6293,19 ’ 2 = 04
O = 62,02 MPa <04 = 202MPa...................... Condition vérifiée.

111.3.7. Vérification de la fleche :

Pour les éléments supportés en console, la fleche Festégalea: F = F, + F,

Avec :
4
F; = 3l ; Fleche due a la charge répartie
3
F, = 3E ; Fleche due a la charge concentrée

Détermination du centre de graviteé :

h
CSAX Y <(b Xh)7>+ (A2 d) (100 x 15 % 7,5) + (15 x 3.14 x 13,50)

€T x4 bxh+(nx A) (100 x 15) + (15 x 3,14)

Y, =Y, =768cm
Yo=h—-Y;=732cm

Calcul du moment d’inertie :
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bY?  bY} 5
I = T-I_ T+ T]A(d— Y)

[ = 100 x 7,68 100 x 7,323

3 + 3 + (15 x 3,14 x (13,50 — 7,68)?) = 29768,9 cm*

Calcul de la fleche :

oL [Qs.l N P] ~ 1,653 X 102 [BX165 726
~EIl 8 T3lT 3216419 x 10-5 x 297689 8 3 |~ e
oo Lo _165_
adm = 50 = 2509 00 M
Four =019cm < Fugm =0,66cm ..ol Condition vérifiée
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Chapitre 1V : Etudes des planchers

IV.1. Introduction :

Les planchers sont des aires planes limitant les étages et supportant les revétements du

sol ; ils assurent deux fonctions principales :

e Fonction de résistance : les planchers supportant leur poids propre et surcharges

d'exploitation.

e Fonction d’isolation : ils isolent thermiquement et acoustiquement les différents étages.
Comme notre projet est a usage d'habitation et commerciale, nous avons adopté un

plancher & corps creux.

e Le plancher a corps creux est constitué par des poutrelles en béton armé sur lesquelles

reposent les hourdis en béton.

e Les poutrelles sont disposées suivant la petite portée et elles travaillent dans une seule

direction.

IV.2. Dimensionnement des poutrelles :

Notre construction étant une construction courante a une surcharge modérée
(Q<5kN/m?).

Dans notre structure on a un seul type des planchers a corps creux ht=20 cm.

{16cm : COrps creux

4cm : dalle de compression

Les poutrelles sont disposés perpendiculaire au sens porteur et espacées de 65cm et sur

Lesquelles vient s’appuyer ’hourdis sachant que :
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Hauteur du plancher h=16 cm
Epaisseur de la nervure hy=4 cm

Largeur de la nervure by=12 cm

OO0 DA

S’

! h :

| ¢ ' >| |
LA — R e i |
h— i b B i ‘h T
60— | 1 ; l X

L =65cm

y.

| <4

N

Figure IV.1: Schéma des poutrelles.

a. Calcul de la largeur (b) de la poutrelle :

Le calcul de la largeur "b" se fait a partir des conditions suivantes :

étant donné que : L =3,50 m et ;=65 cm

b:< (13-bo) /2 b:<(65-12)/2=26,5 cm
b1= (b-b0)/2= min bl<L/10 = min bl <350/10=35 cm
6ho< b1<8hy 24<bl <32 cm

On prend: b;=26,5 cm.

D’aprés ’équation (1) = b=2(26,5) +12=65cm.  Soit: b = 65 cm

IVV.3. Calcul des poutrelles :
IVV.3.1. Méthode de calcul :

Il existe plusieurs méthodes pour le calcul des poutrelles, Le réglement BAEL 91
propose une méthode simplifiée dite" méthode forfaitaire", pour le calcul des moments, cette

méthode s'applique pour les conditions courantes.
a. Les conditions d'application de la méthode forfaitaire :

Cette méthode est applicable si les (04) conditions suivantes sont remplies :
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e La charge d’exploitation : Q <max (2 G ; 5 kN/m?).

e Les moments d’inerties des sections transversales sont les méme dans les différentes

travees.
e Le rapport des portées successives est compris entre (0,8 et 1,25)
e La fissuration est considérée comme non préjudiciable.
b. Principe de calcul :
Il exprime les maximaux en travée et sur appuis en fonction des moments fléchissant
isostatiques "Mo" de la travée indépendante.

Mo M/,, M, Me

A A o AN iy

Travée isostatique

Travée hyperstatique
Selon le BAEL 91, les valeurs de M,,, My, M. doivent vérifier les conditions suivantes:

o M;>max [1,05Mp ; (1+0,30)Mg]- (Mu+Me)/2

o Mg (1+0,30) Mg /2 dans une travée intermediaire
. M¢e> (1,2+0,3a) Mo /2 dans une travée de rive

M:: Le moment maximal dans la travée étudiée

My, : Le moment sur I’appui gauche de la travée

Le moment sur I’appui droit de la travée

a=[Q /(G*+Q)] le rapport des charge d’exploitation a la somme des charges permanentes et

d’exploitations.
Valeurs des moments aux appulis:

Les valeurs absolues des moments sur appuis doivent étre comme suit :

Cas de deux traveées : 0,2 Mg 0,6Mg 0,2 Mg
A A A
Cas de trois travées : 0,2 Mg 0,5Mg 0,5 Mg 0,2 Mg
A A A A
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Cas de plus de trois travées:
0,2My 0,5Mg 0,4Mo 0,4 My 0,5Mp 0,2 Mg

A

A A A A A

c. Effort tranchant :

L'étude de I'effort tranchant permet de vérifier I'épaisseur de I'dme et de déterminer les

armatures transversales et I'épure d'arrét des armatures longitudinales
Le reglement BAEL 91, prévoit que seul I'état limite ultime est vérifié:
Tw = (Muw-Mg)/1+ QI/2

Te = (Mw-Mg)/I- QI/2

IV.3.1.1. La méthode forfaitaire modifié :

Cette méthode est applicable, si le rapport des portées de deux travées successives n’est
pas compris entre 0,8 et 1,251 convient d’étudier séparément les effets des charges
d’exploitation on les disposant dans les positions les plus défavorables pour les travées

particulieres
Selon les travées, on distingue deux cas :
a- Cas ou la travée comprise entre deux grandes travées :

Il suffit de porter sur ’appui (B) la petite des valeurs admissibles pour le moment sur
appuis, soit dans le cas de la figure ci-dessus. 0,5M0 (MO correspond a la travée (AB) puis de
portée sur I’appui (C) a la petite des valeurs admissibles, c'est-a-dire dans le cas traité 0,4MO

(MO correspond au moment isostatique maximal de travée (CD).

Ayant obtenu la ligne de fermeture des moments sur appuis entre B et C, on devra

porter a partir de cette ligne le moment isostatique maximal de la travée (BC)

0,5\,

0,20
A A ﬂ A

Figure I'V.2. Schéma explicatif.
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Les appuis B et C devront avoir une section correspondante au moment résultant (partie

hachuré de la figure ci-dessus) qui peut étre déterminée par la formule suivante :

Qx(Lpe — x) ( X) (X) Lpc  Mp — M,
M, = =be TRy (1 ) o () k= ke p T M
x 2 T ) TG T T,

Les moments en travées des poutrelles (AB) et (BC) sont calculés par la méthode

forfaitaire.
La travée (BC) sera armée a la partie inférieure par un moment correspondant a 0,5Mg

Mo : Le moment isostatique maximal de la travée (BC).

e Exemple de calcule :

A\ A s \a s Ns /

1 2
A\/A\/A T A A A \
Travée particuliére
Ona:

Qul?
M(l)Z — MS?) — MgS — M86 — 3
2
.4 _ 135GL
0 8
M, = 0,2M?

M,, = 0,4 max(M32, M3*)
M,3 = 0,5M33; M,; = 0,5 M¢>)
M,s = 0,5 max( Mg¢>, M3®)

b-Calcul le moment minimal et le moment maximal de la travée particuliére :

Qu=1,35c+1,50 Qe=135¢ Qu=1350+150

MA BB A RELILIETEEEREEREILLAL ¥ Y yYY v ¥ YVYY

.‘1 .‘n 3 ‘4 3 &

L 2

Travée particuliére
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Pour la recherche du moment M min, on considére le chargement suivant :
Le moment dans la travée (3-4) peuctre évalué en utilisant I’expression suivante :

L-x
2

M(X):QG-( J+Ma3(1—EJ—Ma4.EaveCX:£+MS—M4

2 QL

Il est évidant que ce cas de chargement peut donner lieu a un moment négatif en travée ce
qui nécessite une disposition d'armatures supérieures sur toute la travée (3-4), on obtient ainsi

I'une des situations suivantes:

Qx(Lpc — %) ( X) (X) Lpe My — M,
M, =2 M (1——) M. (—);x==24-2 ¢
x 2 * b Lbc ¢ Lbc X 2 +QXLbc

Les moments en travées des poutrelles (AB) et (BC) sont calculés par la méthode

forfaitaire.
La travée (BC) sera armée a la partie inférieure par un moment correspondant a 0,5M0
MO : Le moment isostatique maximal de la travee (BC).

Exemple de calcule :

W\ N> IE \s /\ s /s /

A\/L\/A I A A A\
Travée particuliére

Ona:
Qul?

M12 — M23 — M4-5 — M56 —

0 0 0 0 38

2

yié — L35GL

0 8
Mél = 012M12

M,, = 0,4 max(M32, M33)

M,3; = 0,5M33; M,; = 0,5 Mg>)
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M,s = 0,5 max( Mg>, M3®)

c. Calcul le moment minimal le moment maximal de la travée particuliére :

Qu=135¢+1.50 Qc=13:c Qu=1356+1.50

I TEEEREXEEILL X v L IIZEE R R XX’
" 1 2 3 4 5 ¥]
Travée particuliére

Y Yy Yy yywvy~n

-

Pour la recherche du moment Mt3* min, on considéra le chargement suivant :
Le moment dans la travée (3-4) peuctre évalué en utilisant I’expression suivante :
L M3-M4

X X
Ma,|1-— |-Ma,.—avec X=—+——
} ( L] v 2" QL

L-x
2

Il est évidant que ce cas de chargement peut donner lieu a un moment négatif en travée ce qui

M(X) = QG(

nécessite une disposition d'armatures supérieures sur toute la travée (3-4), on obtient ainsi

I'une des situation suivantes

Ma? Ma*t

3 & 1 L

1lt"-‘:l:n':u

T YT

Figure IV.3. Schéma explicatif.

Pour la recherche du moment Mt3* max, on considére le chargement suivant :

Qc=13:5¢ Qu=115¢-1.50 Qc=135¢
¥ YiIv Yy Yy ry Y ¥ v vy v vy vy | YY Y Y YYYYY YY Y Y Y YYY
1 24 3 4 ‘5 ﬁ‘

Travée particuliére
Le moment dans toute section de la travée (3-4) peut étre évalue en utilisant I'expression

suivant (Ma3 et Ma4 en valeur absolue):
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Mas Mt pyin May

:u'a;R'l.“ ~ jjj M'a,

Figure IV.4. Diagramme du moment max et min.

M (X) = QG.(L ;XJ+ M'a{l—%)— M'a4.Li

Le moment Mt34max est évalue en remplacant x par la valeur:
:£+ M'a,-M',
2 Q,.L
M'a3=0,4min (M'023,M'034) ; M'a4=0,4min (M'034,M'045) ;
M'012=M'023 = M'045 = M'056 = QG. (L)2/8M'034=Qu. (L)2/8,
Dans tous les cas, la travée (3-4) doit étre armée a la partie inférieure pour un moment

X

correspondant a au moins 0,5M'034
d-Cas d’une travée de rive :

Les étapes définies précédemment sont a suivre ; a la déférence que dans ce cas il n’existe

qu’une seule travée adjacente.

0,500,

0,2\,
E‘Eﬂ 7y i

Figure IV.5 Schéma explicatif.

11 suffit de porter sur I’appuis (A) la valeur du moment admissible tenu de 1’encastrement
possible, en (B) ou devra porter la valeur du moment admissible, c'est-a-dire 0,6MO0(BC) s’il
y a que deux travées ou 0,6 MO( BC) s’il a que deux travées au0.5MO( BC) s’il existe plus de
deux travées, il est alors possible de tracer la ligne de fermeture AB puis de porter a partir de
cette ligne le moment isostatique maximal de ( AB) les prévus en A devront avoir une section
correspondante en moment résultant (partie hachurée de la figure ci-dessus).

Comme précédemment les armatures inférieures de la travée (AB) devront correspondre au
moment 0,5MO0(BC) si la poutrelle est a plus de deux travées et 0,6 MO (AB) s’il n’y a que

deux travées.
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1VV.3.1.2. La méthode des trois moments:

Cette méthode est appliquée pour les poutres a plusieurs appuis.

My q M, 4 M4

yYvYyvyvvvvy
‘ﬁ—‘l Ly n&Ln+1 n+‘%

d &
<« L |

Figure V.6 : Schéma explicatif.

En isolant deux travées adjacentes de notre poutre, qui sont chargées d’ une manicre
quelcongue ; On a un systéme statistiguement indéterminé, il est nécessaire de compléter les

équations statiques disponibles par d’autres méthodes basées sur la déformation du systéme.

My, q M, M1
uuu\ Wf‘ﬂﬂ‘\
})@ %

Ry

Ln+ 1 T Rn+1

< >

Rp—1 L, R,

A

Figure IV.7 : Schéma explicatif.

Avec :

M,_,M, et M, : Les moments de flexion aux appuis (n-1), (n) et (n+1), lls supposés
positifs.

Suivant les conditions aux limites et les conBitions de continuité ona: © = 0"
Les moments de flexion pour chacune des travées L,et L., sous les charges connues q et q’

peuvent étre tracé selon la méthode classique, M,,_;, M, et M,,,; sont provisoirement omis.

HHHHHi

lelW"rl—\1 M,

n—1 [ Lyy 7"+l

< »d
< L]

v

En isolant deux travées adjacentes de notre poutre, qui sont chargées d’ une maniere
quelcongue ; On a un systéme statistiguement indéterminé, il est nécessaire de compléter les

équations statiques disponibles par d’autres méthodes basées sur la déformation du systéme.
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Mn1 ¢ My, M, q  Mpia
o ‘oo
6/ 6/’

Rn—l Ln Rn Rn Ln+1 Rn+1

—>

Figure 1V.8 : Schéma explicatif.
Avec :
M1, M, et M, ,; : Les moments de flexion aux appuis (n-1), (n) et (n+1), lls supposés

positifs.
Suivant les conditions aux limites et les conditions de continuité ona: © = 6"
Les moments de flexion pour chacune des traveées L,et L., sous les charges connues q et q’

peuvent étre tracé selon la méthode classique, M,,_;, M, et M,,,; sont provisoirement omis.

L, P Lyyq .
an, n ¢ An+1 >« bn+ 1,

Figure 1V.9 : Schéma explicatif.
Gpet G, - Les centres de gravité des aires des diagrammes des moments.
ap, bp,ans1 etbyyq : Les longueurs de part et d’autre du centre de gravité.
SpetS,4q : Les aires des diagrammes des moments pour les travées Lyet Ly, ;.
0 =06,y + Om, +9'(q)

Selon le théoréme des aires des moments, on aura :

r_ Sn X ap + Mn—l X Ln + Mn X Ln e "_ Sn+1 X bn+1 + Mn X Ln+1 + 1v[n+1 X Ln+1
L, X EI 6El 3El Ly X EI 3El 6El

e, = e” = (Mn—l X Ln) + 2Mn(]-‘n + Ln+1) + (Mn+1 X Ln+1)
Sn X ap Sn+1 X bn+1
Ln Ln+1

Cette équation est appelée « équation de Clapeyron », le théoréeme des trois moments
est applicable a tous types de chargements.
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IV.4. Etude des Planchers RDC, étage courant et terrasse :

Notre construction comporte 03 types de poutrelles : sachant que G est une charge

permanente uniformément repartie et Q est une charge d’exploitation uniformément repartie.

Type (1) A A A
4

B »> «— 66— D

v
A

4m 3,3m 3m

Type (2) A A A

v

A

6,2m 4dm

Type (3) A A
&

4,02 m

Figure TV.10 : Schéma de types des poutrelles.

IV.4.1. Les combinaisons des charges par meétre linéaire /mL.:
a. Plancher R.D.C:
G=5,44x0,65=3,54 KN/mL {251,356+1,5Q =9,65 kN/mL.
Q=5x0,65=3,25 kN/mL Qser=G+Q =6,79 kN/mL.
b. Plancher 1°" étage:
G=5,44x0,65=3,54 KN/mL v=1,35G+1,5Q =7,22 kN/mL.
Q=2,5x0,65=1.63 KN/mL Jngser=G+Q =5,17 KN/mL.
c. Plancher 2eme au 7°™ étage:
G=5,44x0,65=3,54 KN/mL fUZLBSGH’SQ =6,25N/mL.

Q=1,5x0,65=0,98 kN/mL Qser=G+Q =4.52 kKN/mL.
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d. Plancher terrasse:
G=5,88x0, 65=3,82 kN/mL {Quzl, 35G+1,5Q =6,13kKN/mL.
Q=1x 0,65=0,65 KN/mL Qser=G+Q =4,74 KN/mL.

Tableau IV.1 : Tableau récapitulatif des charges et surcharges.

Niveau G[KN/m2] | Q[KN/m?] b(m) ELU= ELS=Q
1,35G+1,5Q G+
Terrasse 5,88 1 0,65 6,13 4,74
Etage courant 5,44 15 0,65 6,25 4,52
1% étage 5,44 2,5 0,65 7,22 5,17
RDC 5,44 5 0,65 9,65 6,79

Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire :

La charge d’exploitation Q < max (2G, 5 kN/m?)

Plancher RDC: G=5,44 kN/m?, Q=5 kN/m?2

Q=5 kN/m2<2G=10,88 KN/m2............c......... Condition vérifiée

Plancher 1°" étage :

G=5,44 kN/m2, Q=2,5 kN/m?

Q=2,5 kN/m2<2G=10,88 KN/m=..........c...c....... Condition vérifiée

Plancher 2°™ au 7*™ étage a la terrasse :

G=5,44 kN/m2, Q=1,5 kN/m?

Q=1, 5 kN/m2<2G=10,88 KN/mZ2.........c...cu....... Condition vérifiée.

Poutrelle a d’inertie constante (I=cte)............ Condition vérifice.

Fissuration :

Plancher (1°7/8°™ étage) : fissuration peu préjudiciable.......... Condition vérifiée.
Plancher terrasse : fissuration est préjudiciable .......... Condition non vérifiée.
Donc on applique la méthode de" trois moments™

Exemple de calcul :

78
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IV.4.2. ETUDE PLANCHE RDC

Le calcul se faita I'E.L.U
9.65 KN/m

RDC TYPE (1)

Libditddiqbdidy
KRR

4dm 3,30m 3m

P S & - L
< 7 N )‘ —

Le rapport des portées successives

Travées A-B B-C C-D

Portée 4 3,30 3

Rapport 1,21 1,1

Le rapport et satisfait DONC le calcul se fait par la metode de forfaitair
-Sollicitation :

QU =9,65 kN/ ml

Moments isostatiques:

Moas = Qu.L2/8 = 9,65 (4,05)%/8 = 19,30 KN.m
Mosc = Qu.L2/8 = 9,65 (3,3)?/8 = 13,14kN.m
Mosc = Qu.L2/8 = 9,65 (3)%/8 = 10,86 kN.m
Moments sur appuis:

Ma = 0,2 Moag = 3.86kN.m

Mg = 0,5 max (Mgas, Mosc) = 9.56 KN.m

Mc == 0,5 max (Mosc, Mocp) = 6,57 KN.m

Mp = 0,2 Mogc = 2,17kN.m

Moment en travée :
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Chapitre 1V : Etudes des planchers

a=Q/(Q+G)=0,48
(1+0,30) = 1,15>1,05 donc on doit prendre 1,15
(1+0,30)/2 = 0,57 [travée intermédiaire].

(1,2+0,30)/2 = 0,67 [travée de rive].

Travée (A-B) :
1-Mg > 1,15x19,30-(3.86+9.56)/2
Miag >15,49 on prend : Miag=15,49kN.m
2- Miag > 0,67x19,30 =12,93kN.m
Travée (B-C) :

1-Mgc> 1,15x 13,14-(9.56+6,57)/2

Migc > 8,07kN.m » on prend: Migc =8,07 KN.m
2- Migc > 0,57x 13,14= 7,49 kN.m
Travée (C-D) :
1-Micp > 1,15x10,86-(6,57+2,17)/2
Miag >8,12 on prend : Mcp=8,12kN.m

2- Mcp > 0,67x10,86 =7,76kN.m

L’effort tranchant:

. Tw = (Mw-Me)/lI+ QI/2

. Te = (Mw-Me)/I- QI/2

Travée (AB):
{TW=(3.86-9.56)/4+9,65x4/2= 17,88 kN

T.=(3.86-9.56)/4-9,65x4/2= -20,72 kN

Travée (BC):

{TW=(9.56-6,57)/3,3+9,65x3,3/2: 16,83 kN
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Te=(9.56-6,57)/3,3-9,65x3,3/2 = -15,01 Kn
Travée (CD):

{TW:(6,57-2,17,)/3+9,65x3/2: 18,88 kN
Te=(6,57-2,17)/3-9,65x3/2=-13,01 Kn
Tableau des résultats obtenus :

Tableau I'V.2 : Les sollicitations que subit la poutrelle de type 3(RDC).

Travées AB BC CD
L(m) 4,00 3,30 3,00
MO0=ql%/8[KN.m] E.LU |1930 |13,14 | 10,86

E.L.S 13,68 | 11,11 | 8,01

appui A B C D

coefficient forfitaire 0,2 0,5 0,5 0,2

Ma(appui) [KN.m] |ELU |386 |956 |657 |217

E.LS 2,24 5,59 4,01 1,24

Mt (adopté)[KN.M] | eL.U | 1549 |8,07 | 812

E.L.S 10.94 | 6.27 5.94

T=Mw-Me/l+ql/2 Tw 17,88 | 16,83 | 18,88
T=Mw-Me/l-ql/2 Te -20,72 | -15,01 | -
13,01
type 3 RDC
2 % F VAN

8,12

15,49

| | |
4,05m 3,65m 21m

Figure TV.11 : Diagramme des moments.
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17, 18,88
16,83
+
+ R

4,05m 3,65m 3,1m

Figure IV.12 : Diagramme des efforts tranchants.

RDC Type (02)

Le calcul se faita I'E.L.U

YV Y YYYYY VY Yy VY

6,2m

> C

Le rapport des portées successives

Travées A-B B-C
Portée 6,2 4
Rapport 1,55

Puisque le rapport 0,8 < Li/Li+1 < 1,25 n'est pas satisfait; on utilise la méthode forfaitaire
modifiée

a. Calcul des sollicitations :

Qu =9,65 KN/ml;
Q', = 1,35G = 4,77kN/ml

b. Calcul du moment minimal de la travée AB min:

Qu=9,65KN/ml

T Tl

AL 6.2m LB 4m

<«

v
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¢. Moment isostatique :

Q'u-p 477 X 6,22
8 8

MAB = = 22,22KN.m
Qu-I%¢ 9,65 x 4,00

Mo =5 8

= 19,30KN.m

d. Moment sur appuis:

MA = 0,2M458 = 0,2 x 22,22 = 4,44KN.m

MB = 0, 6Max(M48; ME®) = 0,5M$® = 0,6 x 22,22 = 13,33 KN.m
MC = 0,2 M3¢ = 0,2ME€ = 0,2 x 19,30 = 3,86KN.m

e. Moments en travée :

Travée AB:« forfaitaire modifier »

X=6,2/2+(4,44-13,33)/4,77x6,2=2,8

5 62— 2,8 8 2,8
MAS, = (477) 2= + 4,44 (T) ~ 13332 = 08KN.m

) )

F. Calcul du moment maximal de la travée AB max :

Qu=9,65KN/ml

A
A A

A 6,2m B 4m C

< »
< >

<
«

J. Moment isostatique :

Qu-1*1p

MAB = = 46,37KN.m

w2
MBC = y = 9,54KN.m
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h. Moment sur appuis:
MA = 0,2M4B = 9,27KN.m
MB = 0,6MIN(M$B; MEC) = 0,6MEC = 0,6 X 9,54 = 5,72 KN. m
MC = 0,2 M&¢ = 0,2 x 9,54 = 1,91KN.m
i. Les moments en travées :

Travée AB :« forfaitaire modifier »

X=6,2/2+(9,27-5,87)/9,65x%6,2=3,16

MAB = (9,65) 22 =310 | 947 (1 _ 3’16) 5,72020) = 8.52KN.m
tmax — ) ) ) 6.2 ) 6.2 =3, .
Travée BC:
MEC > 1,14 x Mfe - 272 LI 5 706
MEC¢ > 7,06KN.m

MEC > 0,67MEC > 6,39

g. Calcul de ’effort tranchant T :
L’effort tranchant est donnée par

ql Mw - lv[e

Tw = E + f (kN)
I M, —M
Tp = — o +—% "¢ (kN)
2 1
g My—Mg 477%62 4,44 —13,33
w=ABy AT B + — 13,33KN
Travée ABmi 2 Ing 2 6,2
ravee Abmin oo dap Ma—Mg _ 477x62 444-1333
E7 2 Iag 2 6,2 -
lag Mp—Mg 9,65x62 9,27 —572
w=q;3+ A = o L = 30,49KN
, AB )
Travée ABmax o__Gas Ma—My_ 965x62 927-572 ...
ET 2 Iag 2 62
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] Mg —Mc: 9,65x4 13,33—3,86
Ty = qZBC Bl ¢ = . 7 = 21,67KN
I BC
Travée BC dlge Mg—Mc  9,65x4 13,33 —3,86
Tg = — + = — + = —16,93KN
2 Igc 2 4
Tableau IV.3 : Tableau récapitulatif des résultats
E.LU E.L.S
Trav | L(m M (KN. m) et T(KN) M (KN m) et
NV ée ) T(KN)
Mo | Mg | My | Mo | T T. Mo M, M, | Me
RDC | ABmin| 62 | 222 | 08 | 444 | 133 | 13,3 - 199 | 059 | 103 | 281
2 3 3 | 1622 | 0 8
ABmax| 62 | 463 | 852 | 9,27 | 572 | 304 - 41,8 | 579 | 7,36 | 3,93
7 9 | 2934 | 2
BC 405 | 780 | 462 | 386 | 1,91 | 21,7 - 563 | 3,34 | 2,82 | 1,54
6 | 16,93
13,33
21,76
N ) c
16,73
16,22
| |
N 6.2m L 4,05m l e
Figure IV.13 : Digramme des efforts tranchants.
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4,44 3:27 4,44
B v c
A 4,62
8,52
| | |
| 8,2 m [ 4,05m |

Figure IV.14 : Diagramme des moments.

RDC Type (01) :

Le calcul se fait a I'E.L.U et a I’ELS
Q=9,65 KN/ml

Qu= 9,65 KN/ml
Qser=6,97 KN /ml

2
M4® = 2= = 19,49 KN. M

4 N7m

A
v

M, = Mg = 0,2M28 = 3,90 KN.m
M, = 0,85M4B = 16,57KN.m
QL

Ty = —TgP = — = 19,40KN

Qser=6,97 KN /ml
LZ
M5B = % = 14,08 KN.M
M, = 0,85M)8 = 11,96KN. m
M, = Mg = 0,2M)8 = 2,82 KN.m

L
Ty = —Tg> = % = 14,01 KN

Tableau IV.4: Tableau récapitulatif des résultats

ELU ELS

NV travee L (m)
My Ma Ta Tb My Ma Ta Tb

RDC AB 4,02 16,57 | 3,90 | 19,40 | -19,54 | 11,96 | 2,82 | 14,01 | -14,01
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19,4

| 19,4

»
>

A

4,02m

39 39

™ 1

16,57
Figure IV.15 : Diagramme des effort tranchant et moment fléchissent.
Les sollicitations maximales de calcul sont :

Plancher RDC:

(thax :16,57 kN.m thaX:11,96KN.m
<
Ma rive max =3,86 KN.m arive max= 2,24KN.m

_ Tmax =30,49 kN
IV.4. 3. Planche 1° étage :

Le calcul se faita I'E.L.U

7,22 KN/m
TYPE (1) /
dm 3,30m 3m
Le rapport des portées successives
Travées A-B B-C C-D
Portée 4 3,30
Rapport 1,21 1,1
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Le rapport et satisfait DONC le calcul se fait par la méthode de forfaitaire
-Sollicitation :

QU =7,22 KN/ ml

Moments isostatiques:

Moas = Qu.L2/8 = 7,22 (4,05)%/8 = 14,80kN.m
Mosc = Qu.L2/8 = 7,22 (3,3)%/8 = 9,83kKN.m
Mogc = Qu.L2/8 = 7,22 (3)?/8 = 8,12 KN.m
Moments sur appuis:

Ma = 0,2 Moag = 2,96 KN.m

Mg = 0,5 max (Moas, Mosc) = 7,4 KN.m

Mc == 0,5 max (Mosc, Mocp) = 4,91 KN.m

Mp = 0,2 Mogc = 1,62kN.m

Moment en travée :

a=Q/(Q+G)=10,48

(1+0,30) = 1,15>1,05 donc on doit prendre 1,15
(1+0,3a)/2 = 0,57 [travée intermédiaire].

(1,2+0,30)/2 = 0,67 [travée de rive].

Travée (A-B) :
1-Mg > 1,15x14,8-(2,96+7,4)/2
Miag>11,84 on prend : Mag=11,84kN.m
2- Miag > 0,67x14,8=9,92kN.m
Travée (B-C) :

1-Mgc > 1,15x 9,83-(7,4+4,91)/2

Migc > 8,15kN.m » on prend: Migc =5,60 KN.m

2- Migc>0,57x 9,83=5,60 kN.m
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Travée (C-D) :
1-Mcp > 1,15x8,12-(4,91+1,62)/2
Miag >6,07 KN.m on prend : Micp=6,07 kN.m

2- Micp > 0,67x 8,12 =5,44kN.m

L’effort tranchant:

. Tw = (Mw-Me)/I+ QI/2

J Te = (Mw-Me)/I- Ql/2

Travée (AB):
{TW:(2,96-7,4)/4+7,22x4/2: 13,33kN

Te=(2,96-7,4)/4-7,22x4/2= -15,55 kN

Travée (BC):

Tw=(7,4-4,91)/3,3+7,22x3,3/2= 12,66 kN
{Te:(7,4-4,91)/3,3-7,22x3,3/2 =-11,16 Kn

Travée (CD):
{TW:(4,91-1,62)/3+7,22x3/2= 11,92 kN

Te=(4,91-1,62)/3-7,22x3/2=-9,73 Kn

Tableau des résultats obtenus :

les sollicitations que subit la poutrelle de type 3

Travées AB BC CD
L(m) 4,00 3,30 3,00
MO0=ql?/8[KN.m] E.LU 14,80 | 9,83 8,12

E.L.S 12,68 | 10,11 | 6,31

appui A B C D

coefficient forfitaire 0,2 0,5 0,5 0,2

89



Chapitre 1V : Etudes des planchers

Ma(appui) [KN.m] | ELLU |296 |7,40 |491 |162

E.LS 2,24 6,59 3,01 1,14

Mt (adopté)[KN.M] |e.L.U |11,84 560 | 6,07

E.LS 9.94 4.27 3.94

T=Mw-Me/l+ql/2 Tw 13,33 | 12,66 | 11,92

T=Mw-Me/l-ql/2 Te -15,55 | -11,16 | -9,73

type 3 1=° ETAGE

Type 02 : 1FRETAGE :

Le calcul se faita I'E.L.U

YYY VYV VIV VY Y Yy

Le rapport des portées successives 6,2 m 4m
A % >c
Travées A-B B-C
Portée 6,2 4
Rapport 1,55

Puisque le rapport 0,8 < Li/Li+1 < 1,25 n'est pas satisfait; on utilise la méthode forfaitaire
modifiee

Calcul des sollicitations :

Qu =7,22 KN/ml;

Q'y = 1,35G = 4,77kN/ml

Calcul du moment minimal de la travée AB min:

Qu=7,22KN/ml

T Tl

B im . C

<

A, 6,2m

<4

v
A
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Moment isostatique :

Qul’p 477 x 6,22
8 8

MAB = = 22,22KN.m

Qu-%g 7,22 % 4,002

Mo® = 8

= 14,44KN.m

Moment sur appuis:

MA = 0,2M4B = 0,2 X 22,22 = 4,44KN.m

MB = 0, 6Max(M4B; ME®) = 0,5M$® = 0,6 x 22,22 = 13,33 KN.m
MC = 0,2 M§¢ = 0,2M5C = 0,2 x 14,44 = 2,89KN.m

Moments en travée :

Travée AB:« forfaitaire modifier »

X=6,2/2+(4,44-13,33)/4,77%6,2=2,8

MAB —(477)6’2_2’8+444< ’8) 13332’8—081<N
-\ 2 ’ 6,2 P62 e

tmin

) )

Calcul du moment miximal de la travée AB max :

Qu=7,22KN/ml

T e

6,2m B 4dm C

» »
Ll | »

AJ>|>

Moment isostatique :

Qu-1*1p

MAB = = 34,69KN.m
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Q'u- 12BC

Mg =—¢

= 9,54KN.m

Moment sur appuis:

MA = 0,2M4B = 6,94KN. m

MB = 0,6MIN(M$B; MEC) = 0,6MEC = 0,6 X 9,54 = 5,72 KN. m
MC = 0,2 M3¢ = 0,2 x 9,54 = 1,91KN.m

Les moments en travées :

Travée AB :« forfaitaire modifier »

X=6,2/2+(6,94-5,72)/7,22x6,2=3,13

MAB = (7,22) 62313 694 (1 _ 3’13) 5 72(3'13) = 581KN.m
tmax — \/) 2 ) 6.2 , 6.2 =D, .
Travée BC:
MEC > 1,09 x MBC — w > 6,58
MEC > 6,58KN. m

MBC€ > 0,65MEC > 6,20

Calcul de P’effort tranchant T :
L’effort tranchant est donnée par

ql Mw - Me

Ty =—+———2 (kN
I M, —M
Tp = — 4+~ "¢ (kN)
2 1
lag Ma—Mp 4,77x62 444—13,33
Ty = “AB 4 TAT 7B + = 13,33KN
TravéeABmi 2 Inp 2 6,2
raveeAbmin ro__dap Ma—Ms _ 477x62 444-1333
V'E= 73 lag 2 6,2 -
g My—Mg 7,22X62 694—572
Tw=q;B+ AP = T S = 22,58KN
y AB )
TravéeABmax r_ G Ma—Mg_ 722X62 694-572_ ...
ET 2 Iag 2 62
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_ qlBC N MB — MC _ 7,22 X 4 13,33 — 2,89

Qser=5,17 KN /ml
2
M§® = 2= = 1458 KN.M
M, = Mg = 0,2M38 = 2,92 KN.m
M, = 0,85M)8 = 12,39KN.m

L
T = —TgP = % = 14,51 KN

Qser=5,17 KN /ml

LZ
MAB = (% = 10,44 KN.M

A

M, = 0,85M)8 = 8,87KN.m
M, = Mg = 0,2M28 = 2,09 KN.m

L
T = —TEP = % = 10,39 KN

93
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Ty = + = 17,05KN
TravéeBC w2 Igc 2 4
ravee oo Qe Mp—Mc_ 722x4 1333-289 . ..
E™ 2 lge 2 4 - ’
Tableau 1V.5: Tableau récapitulatif des résultats
ELU E.L.S
NV | o L M (KN. m) et T(KN) M (KN m) et
% (m) T(KN)
Mo | My | My | Me | Ty T, Mo M, M, | Me
RDC | ABmin| 62 | 222 | 08 | 444 | 133 | 13,3 - 199 | 059 | 10,3 | 2,81
2 3 3 16,22 0 8
ABmax| 62 | 346 | 581 | 6,94 | 572 | 22,5 - 298 | 579 | 536 | 4,93
9 8 | 2218 | 2
BC 400 | 144 | 658 | 2,89 | 1,91 | 17,0 - 563 | 439 | 2,28 | 1,45
4 5 11,83
Type 01 : 1R ETAGE :
Le calcul se fait a I'E.L.U et a I’ELS
Q=9,65 KN/ml
Qu=7,22 KN/ml
A NOm




Chapitre 1V : Etudes des planchers

Tableau 1V.6: Tableau récapitulatif des résultats

ELU ELS

NV travee L (m)
My Ma Ta Th My Ma Ta Th

RDC AB 4,02 12,39 | 2,92 | 14,551 | -14,51 | 8,87 | 2,09 | 10,39 | -10,39

Les sollicitations maximales de calcul sont :

Plancher 1°" étage :

(" Muna =12,39KN.m Mimax=8,87KN.m
ELU ) Manmec= 740 kNm ELS Ma int max =5.71kN.m
Ma ive max =2,96 kN.m Ma rive maxe 2,27KN.m
S Thax 222,58 kN

IV.4. 4. Planche de 2°™ a 8°™ étage :

Le calcul se faita I'E.L.U

TYPE (1)
6,25KN/m
A A A
dm 3,30m 3m
Le rapport des portées successives
Travées A-B B-C C-D
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Portée 4 3,30 3

Rapport 1,21 1,1

Le rapport et satisfait donc le calcul se fait par la méthode de forfaitaire
-Sollicitation :

QU =6,25 KN/ ml

Moments isostatiques:

Moag = Qu.L2/8 = 6,25 (4,05)%/8 = 12,81kN.m
Mogc = Qu.L2/8 = 6,25 (3,3)%/8 = 8,51kN.m
Mogc = Qu.L2/8 = 6,25 (3)?/8 = 7,03 kN.m
Moments sur appuis:

Ma = 0,2 Moag = 2,56 KN.m

Mg = 0,5 max (Moas, Mosc) = 6,41 KN.m

Mc == 0,5 max (Mosc, Mocp) = 4,26 KN.m

Mp =0,2 Mogc = 1,41kN.m

Moment en traveée :

a=Q/ (Q+G)=0,48

(1+0,3a1) = 1,15>1,05 donc on doit prendre 1,07
(1+0,301)/2 = 0,53 [travée intermédiaire].

(1,2+0,30)/2 = 0,63 [travée de rive].

Travée (A-B) :
1-Mg > 1,07x12,81-(2,56+6,41)/2
Miag >9,22 on prend : Mas=9,22kN.m
2- Miag > 0,63x12,81=8,07kN.m
Travée (B-C) :

1-M@gc> 1,07x 8,51-(6,41+4,26)/2
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Migc > 3,77kN.m » on prend: Migc =4,85 KN.m
2- Migc>0,57x 8,51=4,85 kN.m
Travée (C-D) :
1-Micp > 1,07x7,03-(4,26+1,41)/2
Miag >4,69 KN.m on prend : Micp=4,69 KN.m
2- Micp > 0,63x 7,03 =4,43kN.m
L’effort tranchant:
. Tw = (Mw-Me)/I+ QI/2
. Te = (Mw-Me)/I- Ql/2
Travée (AB):
{TW:(2,56-6,41)/4+6,25X4/2: 11,54kN
Te=(2,56-6,41)/4-6,25x4/2= -13,46 kN
Travée (BC):
{TW:(6,41-4,26)/3,3+6,25x3,3/2: 10,96 kN
Te=(7,4-4,26)/3,3-6,25x3,3/2 = -9,66 Kn
Travée (CD):
Tw=(4,26-1,41)/3+6,25x3/2= 10,33 kN
Te=(4,26-1,41)/3-6,25x3/2= -8,43 Kn
Tableau des résultats obtenus :

Les sollicitations que subit la poutrelle de type 3

Travées AB BC CD
L(m) 4,00 3,30 3,00
MO=q2/8[KN.m] ELU [1241 [851 |[7,03
E.L.S 10,68 | 7,11 4,31
appui A B C D
coefficient forfitaire 0,2 0,5 0,5 0,2
Ma(appui) [KN.m] ELU |256 6,41 4,26 1,41
E.L.S 2,04 4,59 3,01 1,04
Mt (adopté)[KN.M] e.L.U 9,22 4,85 4,69
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ELS |7.94 3.27 2.94
T=Mw-Me/l+ql/2 Tw 11,54 | 10,96 | 10,33
T=Mw-Me/l-ql/2 Te -13,46 | -9,66 | -8,43
type 3

Type 02 : de 2°™ a 8™ étage :

Le calcul se faita I'E.L.U

YYY VYV Yy YV Yy Yy

6,2m 4m
A *% >c
Le rapport des portées successives
Travees A-B B-C
Portée 6,2 4
Rapport 1,55

Puisque le rapport 0,8 < Li/Li+1 < 1,25 n'est pas satisfait; on utilise la méthode forfaitaire
modifiée

Calcul des sollicitations :

Qyu =6,25 KN/ml;

Q', = 1,35G = 4,77kN/ml

Calcul du moment minimal de la travée AB min:

Qu=6,25KN/ml

T Tl

A: 6,2m P ] 4m

Ll |

<

v

Moment isostatique :

Q'u-p 477 X 6,22
8 8

MAB = = 22,22KN.m
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Qu-%g _ 6,25 X 4,002

Mo" =5 8

= 12,50KN.m

Moment sur appuis:

MA = 0,2M58 = 0,2 x 22,22 = 4,44KN.m

MB = 0, 6Max(M48; ME®) = 0,5M$B = 0,6 x 22,22 = 13,33 KN.m
MC = 0,2 ME¢ = 0,2M8¢ = 0,2 x 12,5 = 2,5KN.m

Moments en travée :

Travée AB:« forfaitaire modifier »
X=6,2/2+(4,44-13,33)/4,77x6,2=2,8

5 6,2 — 2,8 1-28 2,8
MAZ, = (477) 2=+ 4,44( — ) - 133325 = 08KN.m

Calcul du moment miximal de la travée AB max :

Qu=6,25KN/ml

A
A A

A 6,2m B 4m C

< »
< >

<
«

Moment isostatique :

Qu- %43

MAB = = 30,03KN.m

Q'u- 12BC

Mg© = —¢

= 9,54KN.m

Moment sur appuis:
MA = 0,2M4B = 6,01N.m

MB = 0,6MIN(M$B; MEC) = 0,6MEC = 0,6 X 9,54 = 5,72 KN. m
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MC = 0,2 M3¢ = 0,2 x 9,54 = 1,91KN.m
Les moments en travées :

Travée AB :« forfaitaire modifier »

X=6,2/2+(6,01-5,72)/6,25%6,2=3,11

MAB = (6,25) 62-311 (o1 (1 _ 3'11) 5720 1Yy — 4 74KkN
tmax — ’ 2 ’ 6,2 ’ (6,2 ) = 4, .m
Travée BC:
MEC > 1,07 x MBC — w > 6,39

ME¢ > 6,39KN.m
MBC > 0,63MBC > 6,01 ’

Calcul de ’effort tranchant T :

L’effort tranchant est donnée par

| M,—-M
T, = %+ —E (kN)
| M, —M
Ty = — % = ()
lhig My—Mg 477x62 444 — 1333
Tw=q2AB+ A= L - = 13,35KN
/4 = AB )
TravéeABmin o_ s Ma—Mg_ 477x62 444-1333 .
E7 2 Iag 2 6,2 -
lig My—Mg 625x62 601—572
w=q;3+ A = T = 19,42KN
y AB )
TravéeABmax oo das Ma—Mg _ 625x62 601-572 ...
ET 2 lag 2 62
lge Mp—Mc 625x4 13,33 — 2,89
{ Ty = quc + Bl ¢ = —+ 7 = 15,42KN
y BC
TravéeBC dlge Mg—Mc  625x4 13,33 —2,89
|Te = -T2+ —_ + — —9,42KN
2 Inc 2 4
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Tableau I'V.7: Tableau récapitulatif des résultats

E.L.U E.LS
NV | Trav | L M (KN. m) et T(KN) M (KN m) et
ée (m) T(KN)
Mo | My | Mo | Me | Tu T. My | M, | My | Me
RDC | ABmin| 62 | 222 | 08 | 444 | 133 | 133 - 189 | 059 | 4,38 | 881
2 3 5 | 1622 | 0
ABmax| 62 | 30,0 | 474 | 6,01| 572 | 194 - 26,8 | 4,79 | 536 | 4,93
3 2 | 1933 |2
BC 400 | 125 | 639 | 25 | 1,91 | 154 | 942 | 7,63 | 339 | 228 | 1,45

0 2

Type 01 : de 2°™ & 8°™ étage :

Le calcul se fait a I'E.L.U et a I’ELS
Q=9,65 KN/ml

Qu= 6,25 KN/ml
Qser=4,52 KN /ml

2
M§® = L= = 12,63KN. M

4 N7m

A
v

M, = Mg = 0,2M)8 = 2,53KN.m
M, = 0,85M4B = 10,74KN.m

L
Ty = —TgP = % = 12,56 KN

Qser=4,52 KN /ml

LZ
M4B = Q? =9,13KN.M

M, = 0,85M4B = 7,76KN.m
M, = Mg = 0,2M38 = 1,83 KN.m

L
Ty = —TE® = % = 9,09KN
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Tableau I'V.8: Tableau récapitulatif des résultats

ELU ELS

NV travee L (m)
Mt Ma Ta Tb My Ma Ta Tb

RDC AB 4,02 10,74 | 2,53 | 12,56 | -12,56 | 7,76 | 1,83 | 9,09 | -9,09

Les sollicitations maximales de calcul sont :

Plancher de 2°™ a 8°™ étage :

(NItmax :10174kNm tmax:7,76KN.m
<
Ma rive max =4,59kN.m arive max= 3,15KN.m

" Tmax =19,42 Kn
IVV.4.5. PLANCHE TERASSE :

Le calcul se faita I'E.L.U

TYPE 2
Q, = 6,13 kN/m
M, r
s (7 T T 1T 1 [ime
L w w
A A
-« b4 »
A L,=62m B Loy =4m C
My =Mp-1; Mp = My et Mg = My
1. Partie AB:
12
Mg ap = RIL 29,45kN.m
Qul?

Mg pc = % = 12,26 kN.m
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CALCULE DE MOMENT OU POINT B :
L1.Mp + 2(Ly + Lz)Mp + Lc M¢ = —6EI(@pg + @pq)
AVEC :
Ma= M = -0,2M o = -5,89 KN.m
6EI(@pg + @pa)= 1/24QL°+1/24QL3
Donc I'eq = 20,5Mp=-277,84

Mg = —24,8 KN.m

M, + M, 5,89 — 24,8
MtAB = T MO AB — f + 29,4‘5 = 14‘,11kN m
Mb + MC _24,8 - 5,89
Mype = ——— + Mopc = ————— +12,26 = 3,09 kN.m

Calcul les réactions dues aux charges extérieures :

QuxL 6,13 x6,2

Tan = = 19KN
QuXxL 6,13x4
Toc =—5—=——— = 12,26 KN

Les réactions dues aux moments appliques aux niveaux des appuis :

-3,8

B
Tyg = — = —— = —0,62 KN
AB ™, 6,2
T..=MB_ 38 _ ) o4kN
BC — L - 4’ 05 - ]
| | |
IA 6.2m |B 4,05m (s

Figure 1V.16. Diagramme des efforts tranchants
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24,8 5,8

14,11

|
6,2 m | Z,05m |

Figure 1V.17 : Diagramme des moments

/ 6.13 kN/m
EERNENRN L v by
A A A 4
D 3 C 330m B 4 A
2. Partie AB:
2
MOAB=Qul = 12,57 kN.m

12
Mg pc = Q% =10,21kN.m

12
My cp = Q% = 7,36 kN.m

CALCULE DE MOMENT OU POINT BET C:
Ly.Mp + 2(Ly + Ly)Mp + LcMc = —6EI(@pg + @pa)
AVEC :
Mu=Mp =0,2M, o5 =2,51
6EI(@pg + @pq)= 1/24QL%+1/24QL3
Donc I'eq = 2(Ly + L,)Mp + Lc M¢ = —6EI(@pg + @pq)

15,4Mp + 3,65M(c = —216,39 ..o e 1
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3,65Mp + 13,5Mc = —177,96...iieieece e 2
D’apreslet2ona:
15,4Mg + 3,65M¢ = —216,39
{ 3,65Mp + 13,5M; = —177,96
Mg = —11,66 KN.m

M¢ = —10,03KN.m

M, + My, —2.51 - 11,66

My ap = ———=+ Mo a5 = . +12,57 = 5,49kN.m
My, + M, ~11,66 — 10,03

MtBC :T-I_MOBC = > +10,21:036kNm
M, + My ~10,03 — 2,51

Mop = ———+Mocp = : +7,36 = 344 kN.m

Calcul les réactions dues aux charges exterieures :

_QuxL_613x4,05

AB = T > =12,41 KN
QuXxXL 6,13x3,65
Tge = = =11,19 KN
2 2
XL 6,13 x3,10
Tgc = QUZ = 2 =9 ,5KN

Les réactions dues aux moments appliques aux niveaux des appuis :

T = MB_—166_ o ikN
ABT L T 405
.. - Ms—Mc_—063 . kN
BC™ L T 365
M. -1,03
TCD=T= 31 =—O,33KN
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11,66
2,51 \ 10,03

/‘ 2,51
0,36

5,39 3,44

12,41

11,19 a,5

0,41 | 0,71 0,33

4,05 3,65 2,1

Figure IV.17 : Diagramme T et M.

Terrasse type 01 :
Le calcul se faita I'E.L.U et a I’ELS
Q=9,65 KN/ml
Qu= 6,13 KN/ml )
4007m

Qser=4,47 KN /ml
2
M§® = L= = 12,57 KN.M
M, = Mg = 0,2M38 = 2,51 KN.m
M, = 0,85M4B = 10,68KN.m

L
TaP = —TAB = % = 12,24 KN

A
v

Qser=4,47 KN /ml

LZ
M4B = Q? =9,16 KN.M

M; = 0,85M4B = 7,79KN. m
M, = Mg = 0,2M28 = 1,83 KN.m

L
Ty = —TE® = % = 9,05KN

Plancher terrasse

Les sollicitations maximales de calcul sont:
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Mimax =14,11 KN.m Mt max=9,76kN.m

E.L.U Maint max = 24,15 KN.m E.L.S Maint max =15,34 KN.m
Marive max = 5,89KN.m Marive max =4,30 KN.m
Tmax =19 kKN

IV.5. Calcul du ferraillage :

IV.5.1. Calcul des armatures longitudinales a L'E.L.U:
a. En travée :

On calcule le moment de résistance de la table:

h,
Mtb:thOXGch<d_7)

4
My = 65 X 04 X 14,17 X (18 — E) x 1073 = 58,95 KN.m

Mi(max) = 15.82KN. m < 58,95KN.m
— Donc l'axe neutre tombe dans la table de compression, la section en T sera calculée en
flexion simple comme une section rectangulaire (b X hy) = (65 x 20)cm? soumise
asoumise a
Mi(max) = 16,57 KN.m

M 1657x10°

Ope Xd? Xb 14,17 X (18)? X 65
u=0.053 - B =0.971; B est tirée du tableau.

= 0,056 <y = 0,392 > A, =0

i

f, 400
=2 =_—_=348MP
=1 T 115 4
Mimax 16,57 x 10°

= 2,72cm?

A = =
ST Bxdxo, 0971 x 18 x 348

IVV.5.2. Vérification de la condition de non fragilité (section en T):

| fog

Amin T on1 b \n
0,8lxhtxV' fe

2 3
Avec: | =b0xh%+(b—bo)xh?°—[bo><ht+(b—b0)><h0]><V2

V=ht-V
V_boxh2+(b—bo)xh02
2[b, xh+(b—b,)xh,]
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_ 12x(20)% + (65—12) x (4)?
 2[12% 20+ (65—12) x 4]

=6,25cm

43

2
(20 , (65-12)x 5 [12x 20 + (65 —-12) x 4]x (6,25)% =14925,60cm*

| =12x

V'=20-6,25=13,75cm_

__ 1492560 21
MmN 0,81x20x13,75 400

=0,35cm?

Agcal = 2,72cm? > Apin = 0,35cm?Condition vérifiée Ag = 2,72cm?

— Onprend:2T10+1T14 ; A, = 3,11 cm?

b. Sur appuis:

— La section de calcul est une section rectongulaire de dimension (b, X h) = (12 x 20)cm?

— Sur appui intermédiaire (armatures supérieurs) :

_ M, _956x10°
 bxd®Xop. 12 x18%x 14,17

nu=0.18 - B=0,90; B est tirée du tableau.

A = M, 956 x10°
ST Bxdxog 0,90 x 18 x 348

c. Vérification de condition de non fragilité :

=0,18<p =0392 - A, =0

i

= 1.75 cm?

I f
« 128

Amin P —
0,81xhtxV' fe

14925,60 2,1

in = x —= =0,77cm?
0,81x20x6,25 400

Agca = 1.75cm? > Api, = 0,77cm?Condition vérifiée A = 1.75cm?

Le choix : .3T10=2.36 cm

1. Sur appui de rive :

La section calculée est une section rectangulaire de dimension (12 x 20) cm2,

M, _ 386x10°
T bxd®xf,, 12x18%x 14,17

p= 0,066 — B =0.966; B est tirée du tableau.

m = 0.066 < py = 0,66 > AL =0

M, 3.86 x 103

= = = 0,60 cm?
Bxdxo, 0,966x 18 x 348 cm

As

— Condition de non fragilité (section en Té) :

I X frpg 14925,60 x 2,10

= = 0,35 cm?
0,81 xh, xV' xfe 081x20x 13,75 x 400 cm

Amin =
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Donc : Ag .1 = 0,60cm? > A, = 0,35 cm? ; Condition vérifiée ; A = 0.60cm?

Onprend : 1T10; A; = 0,79 cm?

b

Figure 1V.18 : Diagramme des contraintes a E.L.S.

IVV.5.3. Vérification des contraintes a |.E.L.S:

Mt (ser) =11,96KN.m
Position de I'axe neutre:
Soit "y" la distance entre le centre de gravité de section homogéne "s" et la fibre la plus

comprimée.

bxy?

+nxA(y—-c)—nxAx(d-y)=0

b=65cm ;n=15; A=0.

3250 Xy?2—15x 1,57 X (d—y) =0

y=3,27cm

y=3,27cm L'axe neutre tombe dans la table de compression.

b'y3 1 1 2
lo == +nA(y=C)+nA(d -y)".

65
e =§y3+nA(d—y)2-

ls =

= % (3,27)° +15x1,57x (18-3,27)* = 5867,30cm"”.

IV.5.4. Calcul des contraintes:
e Contrainte maximale dans béton comprimé oy,.:
Mger 11,96 x 103
Xy=———7—o—

Ig 5867,30

o =06 ,, =15MPa,

X 3,27 = 6,29 MPa.

Opc =
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Ope = 6,27 MPa < o = 15 MPa Condition vérifiée.

La fissuration non préjudiciable, il n'est pas nécessaire de vérifier la contrainte
maximale dans l'acier tendu.
— Contrainte de cisaillement (efforts tranchants):
Trax = 30,49 KN.m

T, 3049x10
T xd . 012x0,18

Fissuration non préjudiciable:

= 1,40Pa.

74 =min(013f_,,;5MPa) = 3,25MPa

1, = L4OMPA < 7, =325 MPa Condition vérifiée.

IV .5.5. Calcul des armatures transversales A :
Le diamétre:
D’apres le B.ALEL 99 (A.5.1.23),0ona:

h b,
< 1 . .

@ < min (—35 [mm]; 10 [mm]; (pL)

200 120

< i - e

@; < min(5,71;12; 10) = 5,71 = 6mm @; = 6mm

[mm]; 100)

a. Calcule des espacements:
st < min (0,9d; 40cm)} P
s, < (16,20; 40cm) J°t = T2=Pm

b. La section des armatures transversales:

A fe7,x(h/2)-03Kx fy
X— 2 .
boxs, /5  09x(sina+cosa)

K=1 (fissuration non préjudiciable).

h
AL (ru X (?)) - (0,3k x f)
>

by X S¢ Vs 0,9(sina + cos )

(D

k=1;ftj=2,1MPa;(x=90°—>sina+cosa=1;fe:235MPa;yS:1,15
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2

o x (h) Ty (%)

On calcul la valeur de I’effort tranchant T, (2) par la méthode des triangles semblables.

f, min(1,2;3,3) =1,2MPa
a=90° >sina+cosa =1
fe = 235MPa; y, =115.
Tu(h/2)

nh/2)=— "
0

Calcule la valeur de I'effort tranchant Tu(h/2) par la méthode des triangles semblables.

Tmax _ Tu X (h/2) hy  Thax[X — (h/2)]
X _X—(h/Z)ﬁTux(E)_ X

— Calcule la distance X

L M, — M,

K=ot —axt

x=3y33t
2 4,22 X 3 ’

E=%=01m

> :

2
hy 10,95 x (1,67 — 0,1)
T, (E) = = 10,29 kN

1,67

0,12 x 0,18

hy 10,29 x 1073
T, X (E) = —048MPa
) = 0,48 MPa.

h .
At tu(3) - 03K x
by X sy Xy1s ~ 0,9 X (sina + cosa)

D’apres (1) :

(At) - (0,48 —(03x21))x12x 1,115

= _ x 1072 2
s.) = 0,0 x 235 3,88 x 1077 cm @

cal

e Pourcentage minimal des armatures transversales:

At x fe > max (z‘u(hIZ) .04 Mpaj
by X S, 2
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At fe > max (@ 0,4 Mpaj =0,4MPa
b, x s, 2

=0,02cm

At} 04xb, _04x12
S ). fe 23

t

At At
On prend le max entre | o | © | =
St cal St min

At
(—) > 0,02cm on prend St = 15cm
min

St
At > 0,02 X 15 = 0,3cm?
On prend aussi max (ﬂ) et (f)
St cal St/ min

— 2
Le choix: {2®6 = 0,57 cm

Zone nodale: s; < min (100; 15cm) st < min 10cm
Zone courante: s; < 15cm

) st = 10cm zone nodale
Le choix:
st = 15cm zone courante

e Ancrage des armatures aux niveaux des appuis:
Tiax = 30,49 KN

Mappui = 9,56 KN.m
Mappui Mappui 9,56
F. = = = = 61,05 kN
" z 09d 09x18x 1072

F, = 61,05 KN > T, = 10,95 kN ; Les armatures longitudinales inférieures ne sont pas
soumises a un effort de traction.

Compression de la bielle d'about:

Vy V2"

effort de traction dans la
section d'acier sur appui

- (3B
Réaction V, 912

: ) - —————
d'appui Compression dang a 2
la bielle de béton + +

Figure 1V.19 : Schéma de la bielle d’about.
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e La contrainte de compression dans la biellette est de :

b=?;AV8C: Sza_bo E>Gb=§%)
V2

Ou:
a : La longueur d’appui de la biellette.

I:c28
Yo

Mais pour tenir compte du fait que 1’inclinaison de la biellette est légérement différente de

On doit avoir : o, <

45°, donc on doit vérifier que :

0,8 x f 2T 0,8 xf 2T
or < c28 < c28 _ 2> Yb
Yb abg Yb 0,8 X by X fczg
2x%x10,95x%x 1,5

=

> = 1
A2 e 1z2x25x 10 Y013m

a=min(a’;09d) ;a’'=c—c —2;¢’'=2cm; c=45cm
a’ : La largeur d’appui ;

c : La largeur de I’appui du poteau ;

¢’ : L’enrobage.

a’=45-2-2=41cm

a = min(41cm; 16,2) = 16,20cm > 1,4cm condition vérifiée.

— Entrainement des armatures :

f.1) Vérification de la contrainte d’adhérence :

T -
09quXnSTser:¢stt28

Tser =
Y, : Coefficient de cisaillment; {g = 1,5 pour H.A ;

T : L’effort tranchant maximum ; T = 10,95 kN ;

n : Nombre d’armatures longitudinales tendues ; n = 3 ;

u : Périmetre d’armatures tendue ; p=n® =nx 1 =3,14 cm

T B 30,49 x 103
09dxpuxn 16,20 x 3,14 x 3 x 102

Toor = 1,5 % 2,1 = 3,15 MPa

TSEI‘ -

= 0,71 MPa

Tser = 0,71 MPa < Tger = 3,15 MPa ; Condition vérifiée.
Ancrage des armatures tendues :
La longueur de scellement droit « Lg » est la longueur qui ne doit pas avoir une barre

droite de diameétre @ pour équilibrer une contrainte d’adhérence t;.
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Chapitre 1V : Etudes des planchers

La contrainte d’adhérence T est supposée constante et égale a la valeur limite ultime.
T = 0,6 X Pg? X fipg = 0,6 X 1,52 X 2,1 = 2,83 MPa

_dxf,  1x400
ST 4xty 4x283

= 35,33 cm

Cette longueur dépasse la largeur de la poutre secondaire (b = 30 cm), on est obligés
de courber les armatures d’une valeur « r » :
r=55&=55%x1=5,5cm
f.3) Verification de la fleche :

Les conditions suivantes doivent étre vérifiées :

( E > L = & = 0,060 > 0,045 ; Condition vérifiée
L =225 330 T
X he > Mser 20 = 0,060 > _365 = 0,042 ; Condition vérifiée
L = 15X Mygr 330 15x 5,74 7
As < ﬁ = 1'—57 = 0,008 < 3,60 = 0,009 ; Condition vérifiée
\ bed~ f, ~12x162  ~ 400 '

Les trois conditions sont vérifiees ; donc ne fait pas le calcul de la fleche.
Plancher RDC :

Tableau IV.9: Le tableau suivant représente le ferraillage des poutrelles dans les travées et

les appuis (rives, intermédiaires).

L | Mpa | U B Acm) | Acicm) | Amin (cm) | Choix
Mtmax | 1657 |0.56 0971 |0 2.72 0.35 3T12=3,93
Ma int 956 |0.18 090 |0 175 0.77 3T10=2,36
Ma rive 3.86 | 0066 |0.966 |0 0.6 0.35 1T10=0,79

Plancherler étage :

Tableau 1V.10 : Le tableau suivant représente le ferraillage des poutrelles dans les travées et

les appuis (rives, intermédiaires).

— |Mmx | M B A(cm) | Aca(cm) | Amin (cm) | Choix
M t max 12,36 | 0.037 |0.9815 |0 1.78 0.35 3T10=2.36
Maint 7,40 0.130 0930 |0 1.27 0.77 2T10=1.57
Ma rive 2.96 0.053 [0.9725 |0 0.49 0.35 1T10=0,79

Plancher étages courant :

113




Tableau IV.11 : Le tableau suivant représente le ferraillage des poutrelles dans la travée et

Chapitre 1V : Etudes des planchers

les appuis (rive, intermédiaire).

Mmax | M B A(cm) | Acal(cm) | Amin (cm) | Choix
M t max 10,74 | 0.033 0.9835 |0 1.59 0.35 3T10=2.36
Maint 6,41 0.12 0936 |0 1,09 0.77 2T10=1.57
Ma rive 4,59 0.046 0976 |O 0.42 0.35 1T10=0,79

Plancher terrasse :

Tableau IV.12 : Le tableau suivant représente le ferraillage des poutrelles dans la travée et

les appuis (rive, intermédiaire).

Mmax | M B A(cm) | Acal(cm) | Amin(cm) | choix
Mt ma-x | 14.11 |0.0223 [ 0.989 |0 1.07 0.35 3T10=2.36
Maint 510 |0.09 0953 |0 0,85 0.77 2T10=1.57
Marive |251 |0.045 |0.9765 |0 0.42 0.35 1T10=0,79
Dessin de ferraillage des poutrelles :
1 TIO 1 T1O
1 TIiC
444 444
] 3
¥ | | Cad ®6L-65cm * || cad@6L-65cm
 Eiy .
3TIO 3TI1O
12 12

Appuis de rive Appuis intermédiaire
Figure 1V.20 : Dessin de ferraillage des poutrelles des étages courants.
IVV.6. Calcul le ferraillage de la dalle de compression :

La dalle doit avoir une épaisseur minimale de 4 cm, elle est armée d’un quadrillage

des barres, les dimensions de la maille ne doivent pas dépasser :
20 cm (5.par m) pour les armatures perpendiculaire aux poutrelles.
33 cm (3.par m) pour les armatures parallele aux poutrelles.

Section minimale des armatures perpendiculaire aux poutrelles :
AL =2 200/f¢ (cm?ml)sil< 50 cm
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AL > 4l/f, (cm2Zml)si 50cm < 1580 cm
Avec | : I’écartement entre axe des nervures

Section minimale des armatures paralléles aux poutrelles.

All> AL/2

L=0,65m

Fe = 500 MPa

50cm < 1=65cmS 80 cm — A L > 4x65/500 = 0, 52 cmz/ml
Onprend AL =745=1,37 cm2/ml

A/> 1,41/2=0,71 cm?/ml on prend A//=7¢5=1,37 cm?mi

On prend un quadrillage de section Ts¢5 avec un espacement

Les axes des poutrelles

T T T T T INT [ T ] T T
AN .
N AT ]
R N R
NERY: WP

ll
L Yol
R N
o ol
11 1 X .
. D '
. N S R
EEEEEEnnEREEEEE

Figure IV.21 : Schéma de ferraillage de la dalle de compression
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Chapitre V : Etude sismique

V.1 introduction :

le séisme est le risque naturel majeur le plus dangereux et qui cause plus de degats, ce
phénoméne est I’une des manifestations inévitables de la tectonique des plaques qui expose

certaines parties de la planete a un risque potentiel permanent .

Dans les régions sismiques, on doit réaliser des constructions dites parasismiques afin
de minimiser les consequences désastreuses de ce phénomene des séismes. Pour consolider
les batiments on se base sur une étude dynamique des constructions agitées. Cette étude
sismique nous permettra de réaliser des batiments pouvant résister a de tels phénomenes. Tout
en satisfaisant les trois aspects essentiels qui sont: la résistance, 1’aspect architectural et
I’économie.

V.2 Etude dynamique:

L’analyse dynamique d’une structure représente une étape primordiale dans I’étude

générale d’un ouvrage en Génie Civil dans une zone sismique, ou éventuellement soumis a
des actions accidentelles (vent extréme, explosion.....).
La résolution de 1’équation du mouvement d’une structure tridimensionnelle en vibrations
libres ne peut se faire manuellement a cause du volume de calcul. L’utilisation d’un logiciel
préétablie en se basant sur la méthode des éléments finis par exemple « SAP2000,ETABS,
ROBOT... » Avec une modélisation adéquate de la structure, peut aboutir a une meilleure
définition des caractéristiques dynamiques propres d’une structure donnée.

Dans cette étude nous allons utiliser le logiciel ETABS version 9.7 .4.

V.3 Présentation du programme ETABS

ETABS est I’abréviation de « Extented Three Dimentional Analysis of Building
Systems », c’est un programme qui a recu une grande réputation dans le monde et en Algérie.
Ce logiciel est destiné a la conception et I’analyse des structures des ouvrages de génie civil
de la catégorie batiments ; ces structures peuvent étre réalisées en béton armé, en acier ou tout
autre matériau que 1’utilisateur choisi. ETABS a été ¢labor¢ aux Etats-Unis d’Amérique par la
compagnie ‘computers and structures Inc.Berkeley, California’, sa premiére version date de
I’année 1984, il a subi plusieurs améliorations. Parmi ces améliorations, le manuel du logiciel

qui parle d’intégration de plusieurs techniques d’analyse et de divers réglements a travers le

117



Chapitre V : Etude sismique

monde ; il cite les codes de la communauté européenne connus par le terme « Eurocodes », les

code du Mexique, du Canada, de I’Inde, etc.

V.4 Méthode de calcul :
L’étude sismique a pour but de calculer les forces sismiques, ce calcul peut étre mené par
les trois méthodes qui sont :
e Meéthode équivalente statique.
e M¢thode d’analyse modale spectrale.
e M:¢éthode d’analyse dynamique par accélérogramme.
Notre structure est implantée dans une zone Ila et le groupe d’usage 2 de plus la
hauteur dépasse 23m donc la méthode eéquivalente statique est inapplicable.
La méthode d’analyse dynamique par accélérogramme nécessite ’intervention d’un
personnel qualifié, donc la méthode qui convient avec notre structure est la méthode

d’analyse modale spectrale.

V.4.1. Méthode statique équivalente:
- Principe :

Dans cette méthode RPA propose de remplacer les forces réelles dynamique
engendrées par un séisme, par un systéeme de forces statiques fictives dont les effets seront
identiques et considérées appliquées séparément suivant les deux directions définies par les

axes principaux de la structure.

V.4.2.Méthode d’analyse modale spectrale:

Peut étre utilisée dans tous les cas, et en particulier, dans le cas ou la méthode statique
équivalente n'est pas permise. On utilise directement les spectres de dimensionnement puisque
ce sont surtout les maximaux des réponses qui intéressent le concepteur et non la variation
temporelle. Elle permet de simplifier les calculs. On procéde alors a une analyse modale en

étudiant un certain nombre de modes propres de la structure.

V.4 .3 le choix de la méthode de calcul :

Pour I'évaluation des forces sismiques, on utilise le logiciel « ETABS» qui contient
différentes méthodes de calcul sismique (Response Spectrum Function; Time History

Fonction...) Pour notre cas, on a choisi « Response Spectrum Fonction» qui est basée sur la
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méthode dynamique modale spectrale, la méthode prend en compte la réponse de la structure
suivant les modes déterminés en se basant sur les hypothéses suivantes:

e Masse supposée concentrée au niveau des nceuds principaux (nceud maitre).

e Seuls les déplacements horizontaux sont pris en compte.

e Les planchers et les fondations sont considerés rigides dans leur plan.

e Le nombre de mode a prendre en compte est tel que la somme des ceefficients de

participation massigque soit au moins égale a 90%.

» Conditions a vérifier :

Dans cette étude dynamique on doit s’assurer que :

1) la période dynamique T 4,,ne doit pas étre supérieur a la majoration de 30% de la période

statique fondamentale T, :

Tayn < 1,3 Tgtq
2) la résultante des forces sismiques a la base V, obtenue par combinaison des valeurs
modales ne doit pas étre inférieure & 80% de la résultante de la force sismique déterminée par
la méthode statique équivalente :

Ve > 80% Vi,
Vay > 80% Vi,

3) les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux étages qui lui sont adjacents

ne doivent pas dépasser 1% de la hauteur de 1’étage :

Ak = 6k - Sk—l < @avec : Sk = R(Sek
e R : Coefficient de comportement
e 4, : Déplacement du aux forces sismiques F;(y compris I’effort de torsion)

o &) : Déplacement admissible (égale & 1% hs)
4) Justification vis-a-vis de I’effet P-A :

P, X A
= X2 K <010
Vthk
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P, : Poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au dessus du niveau

«K»:

V. : Effort tranchant d’étage au niveau « K »

4, : Déplacement relatif du niveau « K » par rapport a « K-1 ».
h,, : Hauteur de I’étage « K » :

e Si0,10 < 6, <0,20, les effets P-A peuvent étre pris en compte de maniére

approximative en amplifiant les effets de I’action calculés au moyen d’une analyse

élastique du 1° ordre par le facteur : 1/1 — 0,

e SiB, > 0,20, lastructure est partiellement instable et doit étre redimensionnée.

5) le facteur de participation massique dépasse 90 % :ZEi >909 -

n 2
Swed)
BENE

= X
DWW @ W
K=1 K=1

Le logiciel ETABS peut déterminer directement les valeurs de ccefficients de participation

massiques.

6) la distance entre le centre de masse et le centre de rigidité ; cette distance doit étre tres

petite afin d’éviter des efforts de torsion élevés.
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V.4 4. Principe de la méthode d’analyse modale spectrale :

Le principe de cette méthode est de rechercher, pour chaque mode de vibration, le
maximum des effets qu’engendrent les forces sismiques dans la structure, représentées par un

spectre de réponse de calcul. Ces effets seront combinés pour avoir la réponse de la structure.

La méthode la plus couramment employée pour le calcul dynamique des structures sont

basées sur ’utilisation de spectre de réponse.

La méthode d’analyse modale spectrale peut étre utilisée dans tous les cas, et en

particulier, dans le cas ou la méthode statique équivalente n’est pas permise.

Pour la détermination de la fonction du spectre de réponse, on utilise le programme
« spectre RPA » qui permet de donner les valeurs du spectre de réponse en fonction des

périodes.

V.4 .4 .1. Détermination des parameétres du spectre de réponse:

Coefficient d’accélération A:
- Zone(IIT) D’apres la classification sismique de wilaya d’Alger (RPA 99)
- Groupe d'usage 2 puisque sa hauteur totale ne dépasse pas 48m.

Alors d’apres les deux critéres précédents on obtient A=0.25
Coefficient de comportement global de la structure R :
La valeur de R est donnée par le tableau 4.3 R.P.A99/v2003 en fonction du systeme de
contreventement tel qu’il est défini dans ’article 3.4 du R.P.A99/2003
Dans notre structure on a un portique mixte par des voiles en béton armé.

Alors le coefficient de comportement global de la structure égale a : R=4
Facteur de qualité Q :
Q : le facteur de qualité de la structure est fonction de :

1-Conditions minimales sur les files de contreventement.
2-redondance en plan.

3-regularité en élévation.

4-régularité en plan

5-contr6le de qualité de matériaux.
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6-contréle de qualité de I'exécution.
Sens longitudinal :Q = 1+XPq = 1+(0,00+0,00+0,00+0,05+0,05+0,10) = 1,20.
Sens transversal = 1+XPq = 1+(0,00+0,00+0,00+0,05+0,05+0,10) = 1,20.

(99N

[J[0Facteur de correction d’amortissement “n*:
n=y712+£)=07
Formule 4.3 : RPA 99 0,7027>+ Ou (%) est le pourcentage d’amortissement critique
fonction du matériau constitutif, du type de structure et de ’importance des remplissages.
& =10 % pour Portiques en béton armé avec un remplissage dense
Donc: n =+/7/(2 + 10) = 0,764 = 0,7=n = 0,764.
Période T1 et T2 du site considéré:
{Tl =0,15.
T,=0,40.
Spectre de réponse de calcul :

L’action sismique est représentée par le spectre de calcul suivant (RPA99)

1,25A 1+l(2,5779—1) si 0<T<T,
T, R
2,57 (1,25A) 9) si T,<T<T2
S, _ R
9 QYT,)?
2,57 (1,25A) Ej[?zj si. T, <T<3,0sec
%raN\h
2,57 (1,25A) T [Ej [gj si T>3,0sec
30) (1) R

T : Période fondamentale de la structure
Sa /g : Accélération spectrale

g : Acceélération de la pesanteur = 9,81m /s2

a. Caractéristiques de 1’ouvrage :

Zone Il

Groupe 2 : ouvrages courants et d’importance moyenne
Site S3:T1=0,15set T2=0,4 s

Systeme de contreventement : R=4

Coefficient d’accélération de la zone A=0,25
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Facteur de qualité Q=1,2

0.20

» 0.15

:

3 0.10

s N

2 0.05 RS

w 2 \

0.00

0.00 1.00 200 300 400 500
Période: T (Sec)

Figure V.1: Diagramme de spectre de réponse

» Estimation de la période fondamentale de la structure :

La formule empirique :

T = CthN3/4

h: Hauteur mesurée en métre a partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau (N).
: Coefficient fonction du systéme de contreventement et du type de remplissage.
Il est donné par le tableau 4.6 du RPA99/v2003 page 31.

3/ ([, =30,07m
T = Cr.hy Ou: {CT = 0,050,
3/4
T=0,05*(30,07) —T=0,64s
» Facteur d’amplification Dynamique moyen "D" :
D : facteur d'amplification dynamique moyen en fonction de la catégorie de site, du facteur de

correction d'amortissement (1) et du période fondamental de la structure.

2,51 Si 0<T<T,
N
D=1:25n (?Zj Si T,<T<30sec
% %
2,57 Tz (ﬂj Si T>3,0sec
30 T

(Ty , T,) : Période caractéristique associé la catégorie du sol : (Tableau 4.7)
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On a un sol ferme site 2 donc : T; = 0,15 secetT, = 0,4 sec
OnaT,<T<3s—04<064 <3

D =251 (T;)_ =2,5 % 0,764 X (%): 1.40

> Poids total de la structure W :

Tableau V. 1 : Poids de la structure

Niveau W(t)

8 392,3699

7 394,1057

6 400,245

5 403,5527

4 407,7084

3 407,7084

2 411,0488

1 410,1708
RDC 594,5084
TOTAL 3821,4181

V.6 Vérifications :

V.6 .1 Vérification des forces sismiques : ( Vg4, > 80% V) :

La force sismique totale V, appliquée a la base de la structure, doit étre calculée
Successivement dans deux directions horizontales orthogonales selon la formule 4.1 des
RPA99/Version 2003 :

_AXDXQXW
B R

_ 0.25X1.4Xx1.2X3821.4181

V= = 401.25t

4

Les valeurs de la force sismique obtenue aprés 1’analyse dynamique de ’ETABS :
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Forces sismiques

de (t)

de (t)

422.37

397.33

Ve = 42237t >80 % Vi =320.99t ovoeovveeeeeeeeeeee

Vgy= 397.33t>80% Ve =320.99t ....ooovivrriisene,

V.6 .2. Vérification de la période fondamentale :

condition vérifiée.

Condition vérifiée.

(T= C,xH/+ = 0,05x30,07/4 =0,64
o _009xH, 009x3007_ . . _ .
X — - - ) X —
< /D, V2695 ~{r 2038
o _009xH, 009x3007_ .
LY /Dy V21.75 ’

La valeur de la période du premier mode obtenu apres 1’analyse dynamique : Tgyp, = 0,6517 s

sens Trpa(s) Tetabs 1,3*Trpa | Observation
X 0,52 0,651799 | 0,676 Cv
y 0,58 0,651799 | 0,754 cv

V.6 .3 Vérification des facteurs de participation massique :

Tableau V. 2 : Facteur de participation massique

Mode Periode UX Uy uz SumuUX Sumuy
1 0,651799 60,4129 0,1293 0 62,185 0,344
2 0,610172 0,1426 64,3681 0 63,261 64,807
3 0,500045 0,2368 0,0046 0 70,238 66,766
4| 0,159116 0,0003 15,1204 0 84,502 66,772
5| 0,137635 19,0963 0 0 85,499 70,454
6| 0,135917 0,051 0 0 85,676 85,167
7 0,127719 0,1115 0 0 90,693 85,168
8| 0,126922 0,2305 0 0 90,962 85,191

125




Chapitre V : Etude sismique

9| 0,117228 0,0001 0,2262 92,863 85,563
10| 0,094446 0,0004 0 92,974 91,839
11| 0,073441 0,0013 5,7338 94,476 91,844

Conclusion : on constate que plus de 60% de la masse a participé dans le mouvement

sismique en premier mode qu'en deuxiéme mode, ce qui implique une translation dans les

deux premiers modes.

Sens transversal :

2oy = 94.467%>90% .......

Sens longitudinal :

Yoy =91.844%>90% ......

«....... condition vérifiée.

condition vérifiée.

V.6 .4 Les déplacements latéraux inter- étage :

Tableau V. 3 : Les déplacements latéraux inter-étage.

Déplacement maximum (m)

Niveau Sens x Sensy
9 0,014005395 0,010407689
8 0,014005256 0,010807388
7 0,013605317 0,011207069
6 0,013220317 0,011621115
5 0,01240645 0,01160679
4 0,010407345 0,010407001
3 0,007993067 0,009194242
2 0,005612488 0,006410519
1 0,0008 0,0012

Selon le Rpa99/2003 (I’article 5.10), concernant les déplacements latéraux inter étages. La

formule ci-dessous doit étre vérifiée :
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B
IA
=1

>
IA
|

- =

A = 0.01h,, et he : la hauteur de 1’étage.

— Ay =RA et A =RAY

K ok ki Ak ok k-1
Aex _5ex _5ex EtAey _5ey _5ey
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k p . . .
A, - correspond au déplacement relatif au niveau k par rapport au niveau k-1 dans le sens x

k . : . _— . :
d,, : le déplacement horizontal dii aux forces sismiques au niveau k dans le sens x (idem dans

le sensy, 5eky).

R : coefficient de comportement global de la structure, R=4

Tableau V. 4 : Veérifications des déplacements latéraux inter-étage

UXx uy o ek o k=6 ek.R | A k 0,01*he | observation
0,023 | 0,0008 | 0,023014 | 0,092055635 | 0,014005 | 0,0322 | cv
0,0195 | 0,0007 | 0,019513 | 0,07805024 | 0,014005 | 0,0322 | cv
0,016 | 0,0006 | 0,016011 | 0,064044984 | 0,013605 | 0,0322 | cv
0,0126 | 0,0005 | 0,01261 | 0,050439667 | 0,01322 | 0,0322 |cv
0,0093 | 0,0003 | 0,009305 | 0,03721935 | 0,012406 | 0,0322 | cv
0,0062 | 0,0002 | 0,006203 | 0,0248129 0,010407 | 0,0322 | cv
0,0036 | 0,0001 | 0,003601 | 0,014405554 | 0,007993 | 0,0322 | cv
0,0016 | 0,0001 | 0,001603 | 0,006412488 | 0,005612 | 0,0322 | cv
0,0002 | O 0,0002 0,0008 0,0008 0,0322 | cv
uUXx Uy o ek o k=6 ek R | A k 0,01*he | observation
0,0008 | 0,0207 | 0,020715 | 0,082861813 | 0,010408 | 0,0322 | cv
0,0007 | 0,0181 | 0,018114 | 0,072454123 | 0,010807 | 0,0322 | cv
0,0006 | 0,0154 | 0,015412 | 0,061646736 | 0,011207 | 0,0322 | cv
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0,0005 |0,0126 | 0,01261 | 0,050439667 | 0,011621 | 0,0322 | cv
0,0003 | 0,0097 | 0,009705 | 0,038818552 | 0,011607 | 0,0322 | cv
0,0002 | 0,0068 | 0,006803 | 0,027211762 | 0,010407 | 0,0322 | cv
0,0001 | 0,0042 | 0,004201 | 0,016804761 | 0,009194 | 0,0322 | cv
0,0001 | 0,0019 | 0,001903 | 0,007610519 | 0,006411 | 0,0322 | cv
0 0,0003 | 0,0003 0,0012 0,0012 0,0322 |cv

V.6 .5 Justification vis a vis de Peffet P-A :

L’effet de P-A est négligé quand il s’agit d’une hauteur de batiment peu importante.

V.6 .6 Vérification de la distance entre le centre de masse et le centre de rigidité :

L’excentricité accidentelle

L’excentricité est la distance entre le centre de gravite des masses et le centre de torsion.

Pour toutes les structures comportant des planchers ou diaphragmes rigides dans leur
plan, le RPA99/Version2003 (art4.3.7) préconise de prendre en compte a chaque niveau et
dans chaque direction une excentricité accidentelle par rapport au centre de torsion égale a la

plus grande des deux valeurs suivantes :

5% de la plus grande dimension du béatiment & chaque niveau (cette excentricité doit

étres prise de part et d'autre du centre du torsion).
L'excentricité théorique résultant des plans.

e L'excentricité théorique :
ex=|Xg-Xct |

eyzlYG'thl

Tableau V.5 : L’excentricité.
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Centre de masse

Centre de torsion

Excentricité

plancher | W étage (t) XG Ve Xcr Ycr ex ey

8 392,3699 15,261 8,338 15,082 7,853 0,179 0,485
7 394,1057 15,250 8,291 15,149 7,879 0,101 0,412
6 400,245 15,213 8,334 15,261 7,918 0,048 0,416
5 403,5527 15,208 8,334 15,400 7,970 0,192 0,364
4 407,7084 15,202 8,332 15,557 8,040 0,355 0,292
3 407,7084 15,202 8,332 15,715 8,129 0,513 0,203
2 411,0488 15,187 8,320 15,800 8,257 0,613 0,063
1 410,1708 15,242 8,333 15,489 8,541 0,247 0,208

RDC 594,5084 13,052 10,498 13,844 10,717 0,792 0,219

Total 3821,4181
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Chapitre VI : ferraillage des portiques

V1.1 Introduction :

L’¢étude sous charge verticales et horizontales, nous permet de déterminer tous les
efforts qui sollicitent les éléments (poteaux et poutres) dans les différents nceuds et travées. Le
logiciel ETABS a été utilisé pour déterminer les sollicitations, ce qui permettra le calcul des

portiques.

VI1.1.1 Les combinaisons de calcul :

Les combinaisons des actions sismiques et les actions dues aux charges verticales sont
donnée ci-dessous, les éléments de la structure doivent étre ferraillés par les combinaisons des
charges sur la base des reglements BAEL 91 et RPA 99/2003.

Sollicitations du lier genre (BAEL91) : 1,35G + 1,5Q

086G +E
Sollicitations du 2éme genre (RPA 99/2003) : { T
* Poutres: g ( / ) G+QxE
Sollicitations du lier genre (BAEL 91):1,35G + 1,5Q
. , G+Q+12E
Sollicitations du 2éme genre (RPA 99/2003) : { ’
« Poteaux : 8 ( / ) G+QtE
Avec :

G : Charges permanentes ;
Q : Charges

d’exploitation ;

E : Effort sismique
V1.2 Ferraillage des poutres :
Méthode de calcul :

En cas géneral, les poutres sont sollicitées par un moment de flexion et un effort normal
et un effort tranchant. Par conséquent le calcul doit se faire en flexion composée, mais 1’effort

normal dans les poutres est trés faible donc on fait le calcul en flexion simple.

Les sections des armatures seront déterminées sous les sollicitations du 1% et du 2°™ genre.

- sollicitation du 1* genre  Sp;= 1,35G+1,5Q = Moment correspondant Mgy
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Sp2=0,8G TE. = Moment correspondant Mgp,

- sollicitation du 2°™ genre SP,=G+Q T E.

o Si Mgp1/Mgp<1,15 on détermine les armatures sous Spp.
o Si Mgpi/Mgp2>1,15 on détermine les armatures sous Sp;.

Dans le calcul relatif au « ELU » on introduit des coefficients de sécurités (75, /)
Pour situation accidentelle :  » =1 = 0,=400 MPa.

’Yb=115 = 0,=18,48 MPa
Pour les autres cas : 7s=1,15 = 0,=348 MPa.

Jb=15 =0,=14,17 MPa

Les armatures longitudinales :
D’apres le R.P.A 99 (version 2003) on a :

- Section d’armature minimale : Amin= 0,5% bh:.
- Section d’armature maximale: Amaxa= 4% bh;. (Zone courante)

Amax2= 6% bh. (Zone de recouvrement).

Le diamétre minimum est de 12 mm
La longueur minimale des recouvrements est de50 ¢ en zone IlI

1) Sens longitudinal : « poutre secondaire» :

1.1) Armatures longitudinales :

Calculons d’abord les sections min et max des aciers qui devraient conditionner la

section a adopter, on a

b (cm) h (cm) Section (cm?)
Amin=
0,5%b.h; 30 35 5.25
Amaxt =
4%b.h, 30 35 42
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Amax2 = 6%

b.h, 30 35 63

-Sens transversal : « poutre principale» :
2.1) Armature longitudinale :

On présente un seul exemple de calcul pour un seul niveau et les résultats des autres niveaux

seront donnés dans un tableau.

b (em) h (em) Section
cm cm
(cm?)
Anmin=
30 55 8,25
0,5%b.h;
Amax1 =
30 55 66
4%b.h;
Amax =
30 55 99
6% b.hy

Exemple de calcul :

Poutre de rive :(R.D.C.).

o En appuis :
(Spl) :>Masp1:52,53 KNm

(sz) = Masp2=51,53KN.m

Ma,, .
=1,19>1,15 donc le calcul se fait sous (Sp1)
Ma,,,
Données :

132



Chapitre VI : ferraillage des portiques

Largeur de la poutre b=30 cm.

Hauteur de la section h=55 cm.

Fissuration peu préjudiciable.

Contrainte des aciers utilisés f,=400 Mpa.

Contrainte du béton a 28 jours f.3=25 Mpa.

Hauteur utile des aciers tendus d=0.9xh;= 49,50 cm.

Contrainte limite de traction du béton fi»s=2,1 MPa.

Tableau V1.1 : Représente le ferraillage en appuis du plancher R.D.C

Moment ultime M, My (KN.m) 51,63KN.m p=0,05<0,392
Moment réduit U=M/(bxd*xfuc) 0,050 pas d’acier
Etat limite de compression 1=0,392 H<p comprime
du béton

Coefficient B 0,974

Section d’aciers As Mu / (osx B x d) 3,07 cm?

Donc on prend : 3T14+ 3T12 ce qui nous donne A = 8,01 cm?

° En travée :

(Sp1) = Misp1=138,79KN.m

(Sp2) = Migp2=281,54KN.m

tspl

sp2

=0,49>1,15 donc le calcul se fait sous (Sp,)

Tableau V1.6 : représente le ferraillage en traves du plancher R.D.C

Moment ultime M, M, 141,3 KN.m | p=0,27<u=0,392
Moment réduit H=M./(bxd*xfpc) 0,27 pas d"acier
- _ comprimé
Etat limite de compression H=0,392 U<y
du béton
Coefficient 0,839
Section d’aciers Ag Ma/ (osx B x d) 19,48 cm?

Donc on prend : 3T20+ 3T16 ce qui nous donne A = 20,76 cm?

Les vérifications :

-Sens transversal : « poutre principale»

Condition de non fragilité :
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Anmin= 0,5%b.h;= (0,5x30x55)/100 =8,25 cm2 (sur toute la section)
Vérification de la contrainte de cisaillement :
Contrainte tangente : Tu = T/ (bxd) 61,79x10/(30x49.5) = 0,42 Mpa
{Eontrainte tangente admissible : 7, = min (0,13 f.,s ; 5 MPa) = 3,25 Mpa.
0w=042< 1,=3,25MPa............. condition vérifiée.

Pas de risque de cisaillement (les cadres seront perpendiculaires a la ligne moyenne de la

poutre).
Calcul les armatures transversales :
Diamétre des armatures transversales :
@< min (h/35 ;b/10 ; ¢l)
®; < min (15,71 ;30 ;8) mm
On adopte : ¢r=8 mm

Calculs de L’espacement:

St <min (0,9d; 40 cm)

St <min (44,55 cm; 40 cm)
Zone nodale :  S;<min (h/4 ; 12¢1 ;30 cm)
St<min (13,75 cm; 9,6 cm ;30 cm)
Zone courante: S;<h/2.
Si<27,5cm.
Zone nodale :  S=10 cm.
Zone courante : S=15 cm.

La section des armatures transversales :

A f, T —0,3k.f,"
bst y,  0,9(sina +cosa)
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k=1 (flexion simple et fissuration non préjudiciable)
f; =min (2,1 ; 3,3 Mpa)=2,1 Mpa

a=90° = sina. +cos a =1

Fe =235 Mpa ; s =1,15

(= (55 > LAV 6 034 e ... (1)
t

0.9.1.m

-Pourcentage minimal des armatures transversales :

At 1, > max (T—“; 0,4 MPa)
bxs, 2
0,84
A Te 5 max (S 0,4 MPa) = 0,42 MPa
bxs, 2

(ﬂ) > 0165xb _ 0,42x30 _ heaem (2)

S, f 235

e

De (1) et (2) : on prend : S;=15cm

D’ou: A =0,572 cm? = 4¢$8=2,01 cm?/ml
S=15cm

Ancrage des armatures aux niveaux des appuis :

Thmax=61,79 KN ;  Mapp=51,63 KN.m

Su=Mapp / Z=51,63/0,9x55x10%=104,30 KN > 61,79 KN

Les armatures longitudinales ne sont pas soumises a un effort de traction.

-Compression de la bielle d’about :

La contrainte de compression dans la biellette est :

ob =Fu/S Fo=T~2 (I’état d’équilibre )

d’ou: op =2T/ab S=axbh2 —

a : longueur d’appuis de la biellette
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On doit avoir oy, <fcg/ yp, mais pour tenir compte du fait que I’inclinaison de la biellette est

légérement différentes de 45° donc on doit vérifier que :
b < 0,8fc28/ 1

2T/ab < 0,8fc28/ v
a>2x61,79x1,5/(0,8x30x25x10)=0,031 m=3.1 cm
a’=b-4=30-4=26 cm
a=min (a’; 0,9d)=26 cm.
a=26 cm>3,1cm........... Condition vérifiee.
Entrainement des armatures :
Vérification des contraintes d’adhérence :
Tuser=1/0,9d.l.N < Tyger=\s. Tiog
ys. coefficient de scellement ys=1,5 pour H.A
T : Effort tranchant max T=61,79 kN
n : Nombre des armatures longitudinaux tendus n=6
M : Périmétre d’armature tendu p=mg= 3,14 x1,4=4,396 cm
Tuser =61,79 x10%/0,9%49,5x4,398x6x102=0,53 Mpa
Tuser =1.5%2,1=3.15 Mpa
Tuser = 0,53 Mpa < 1y=3.15 Mpa............... condition vérifiée
Ancrage des armatures tendues :
15 =0,6 ys? f125=0,6(1.5)2 2,1=2.83MPa
La longueur de scellement droit Is= ¢ fe/4 15
Avec ¢ : diametre d’une barre
Ls=1,4x400/ (4x2,835)=49,38 cm

Cette longueur dépassée la largeur de la poutre « 30 cm » donc il faut courber les
barres avec un rayon u:

r=5,5 ®1=5,5x1,4=7,7 cm

Calcul des crochets :

Crochets courants angle de 90°

L,=d—(c+@/2+r1); Profondeur utile d = 45 cm.
Ls L, —219r-L,
187
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$.=12cm ; L, =243 cm ;  Li=4.44cm
¢, =14cm ; L,=23,3cm ; L;=5.13cm
g, =16cm ; L, =223 cm ; Li=5.51cm

La longueur de recouvrement :

D’apreés le R.P.A 99 (version 2003), la longueur minimale de recouvrement est de
50 ¢ en zone Il
d=14cm > 1=70cm

d=12cm 7 1=60cm
Vérification des contraintes (ELS) :
Mser=35,72 KN.m A=9,24 cm?
1-position de I’axe neutre :
by2/2+n.A (d-y)=0 < 15y2+138,6y-6860,7=0 =y=17,26 cm
2-moment d’inertie :
I=by®/3+n.A (d-y)'=195482,13 cm*

3- contrainte maximal dans le béton comprimée op:

_ _Mger _35,72x103 _
opc =K. y= Iy Y = Tosaszis” 17,26 =3,15 MPA
o, =15 MPa
Ghe =3,15 MPa < O'_bc =15MPa ... condition vérifiée.

Sens longitudinal : « poutre principale (30x55) cm?»

Poutre de rive :

Tableau V1.1 : tableau récapitulatifs des ferraillages des poutres .

Niveau _ Moments (KN.m) | Amin | A calculé )
section A adopté (cm?)

Mspl Msp2 | (cm?) (cm?)
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Travée | 13879 | 28154 19,48 3T25+3T16=20,76

1ER ETAGE 8,25
APpUIS | 5 £q 5154 307 3T14+3T14=9,24
Travée | 180,07 | 332,84 24,12 3T25+3T20=24,15

ETAGE g ot

COURANTE , ’

Appuis | 47,48 65,83 3,95 3T14+3T14=9 24
TERRASE | Travée | 158,73 | 104,12 10,05 3T14+3T16=10,65
Appuis | 48,75 58,9 | 825 3,52 3T14+3T14=9,24

Poutre intermédiaire :

Tab VI. 2 Récapitulatif du ferraillage des différents niveaux :

Niveau _ Moments  (KN.m) | Amin | A calculé )
section A adopté (cm?)
Mspl Msp2 | (cm?) (cm?)
Travée | 138,79 | 71,36 8,68 3T14+3T14=9,24
1R ETAGE 8,25
APpUS | g, 1348 18,05 3T25+3T14=19,35
Travée | 180,07 | 92,65 11,56 3T16+3T16=12,06
ETAGE g o5
COURANTE _ ’
Appuis | 308,47 | 157,52 21,86 3T25+3T20=24,15
TERRASE | Travée | 158,74 | 74,85 10,05 3T16+3T14=10,65
Appuis | 26423 | 13225 | 823 18,02 3T20+3T20=18,84

2-Sens transversal : « poutre secondaire (30x35) cm? »

Armature longitudinale :

Calculons d’abord les sections min et max des aciers qui devraient conditionner la section

a adopteron a:

Amin =0,5%bht=0,5x30x35/100=5,25cm?(sur toute la

section)
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Tab VI. 3 : récapitulatif du ferraillage des différents niveaux

Niveau _ Moments  (KN.m) | Amin | A calculé ,
section A adopté (cm?)
Mspl Msp2 (cm?) (cm?)
HETheE o 3T12+3T12=6,78
i + =6,
APPUIS | 5o53 | 2466 5,13
Travée | 43,63 20,14 421 3T12+3T12=6,78
ETAGE e
COURANTE , i
Appuis 50,93 23,91 497 3T12+3T12=6,78
TERRASE | Travée | 4004 | 1898 3.84 3T12+3T12=6,78
Appuis | 48,75 23,72 5,25 474 3T12+3T12=6,78

Poutre d’itermediare :

Tab. VI. 4 récapitulatif du ferraillage des différents niveaux
Niveau section | Moments (KN.m) | Amin | A calculé A adopté (cm?)
Mspl | Msp2 | (cm?) (cm?)
1= ETAGE Travée 19,45 9,56 5,25 8,68 3T14+3T14=9,24
Appuis 3T20+3T20=18,84
32,96 | 16,90 18,05
ETAGE Travée | 43,63 20,14 5,25 11,56 3T16+3T16=12,03
COURANTE
Appuis | 50,93 23,91 21,86 3T25+3T20=24,15
TERRASE | Travée | 40,04 18,98 10,05 3T16+3T14=12,06
Appuis | 48,75 23,72 5,25 18,02 3T20+3T20=18,84
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— SHZFIL 3T20 FIL
/
3T12CH
3T14 CH
3T12 FIL 3T14 CH
sT2cH | [ 3T20FIL | |
POTRE DE RWE POUTRE INTERMEDLARRE
— 128 AL 3T14 FIL
/
3T16 CH
3T14 CH
3T14 CH 3T20 CH
3T14 FIL ;
L 1 J 3T20 FIL 7
POTRE DE RWE POUTRE INTERMEDLARRE

Schema de ferraillage des poutres

V1.3. Ferraillage des poteaux :

V1.3.1. Méthode de calcul :

En général, les poteaux sont sollicités par un moment de flexion, un effort normal et
un effort tranchant, le calcul doit se faire en flexion composée. La section des armatures doit

étre égale au maximum des sections données par les 6 combinaisons suivantes :

r Nmax ' Mcorrespondant - Al
Premier genre : 1,356 + 1,5Q = Nonin 5 Mcorrespondant — A,

4 Minax ; Ncorrespondant — Az
Nipax s M - A
5 . . { 08G+E . ch.tx. Mcorrespondant N A4
L euxieme genre : G + Q +1.2F min » ‘“correspondant 5

Mmax ; Ncorrespondant - AG

Dans le calcul relatif aux ELU, on introduit des coefficients de sécurité ¥s ; ¥bp:

Ys = 1= 0, =400 MPa
vy = 1,15 = g, = 18,48 MPa
¥s = 1,15 = g, = 348 MPa
vy, = 1,5 = 0, = 14,17 MPa

Situation accidentelle : {

Situation normale : {

V1.3.2 Ferraillage exigé par le RPA 99/2003 :
* Les armatures longitudinales doivent étre haute adhérences droites et sans crochet ;
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* Le pourcentage minimale des aciers sur toute la longueur sera de 0,9% (zone 11I) ;
» Le pourcentage minimale des aciers sur toute la longueur sera de 0,4% en zone
courante, 0,6% en zone de recouvrement ;

* Le diamétre minimum est de 12 mm ;

* La longueur minimale des recouvrements est de : 400 en zone l et 11
500 en zone Il
* Le distance dans les barres verticales dans une face du poteau no doit pas dépasser 20

cm en zone 11I.

* Les jonctions par recouvrement doivent étre faites si possible a I’extérieure des zones

nodales.

On fait un seul exemple de calcul, pour un seul niveau et les résultats des calculs des
autres niveaux donnes dans des tableaux.

Le tableau suivant donne les sections minimale et maximale imposée par le RPA 99/2003
.......... zone 11 .

Tab. VI .5 Armatures minimales et maximales pour les poteaux

Type de poteaux | Ayyy = 0,9% X S Apax 1 Apax 2
= 4%b X h, = 6%b X h,
Type 1 (45x 45 18,225 81 121,5
cm?)
Type 2 (40 x40 14,4 64 96
cm?)
Type 3 (35x35 11,025 49 73,5
cm2)

V1.3.3 Exemple de calcul :

V1.3.3.1 Les sollicitations défavorables :

Le tableau suivant donne les sollicitations défavorables du premier genre, 1’unité est de
[ KN.m ]:
Tab. VI. 6 Sollicitations du premier genre.

Etages Type 1 (50x 50 Type 2 (45 x45 Type 3 (35x 35
Combinaison ) c’) cm’)
A 1683,46 1247,68 407,37
49,95 43,79 49,68
B 414,69 287,35 73,27
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0,54 22,97 0,3
C 32,19 32,50 33,34
1662,82 1233,26 396,33

Le tableau suivant donne les sollicitations défavorables du deuxiéme genre, 1’unité
est de [KN.m]:

Tab. VI. 7 Sollicitations du deuxieme genre.

Etages Type 1 (50x 50 Type 2 (45 x45 Type 3 (35x 35

Combinaison cm’) cm’) cm’)

A 1550,85 831,26 237,28
26,75 29,27 49,03

B 961,75 493,51 27,50
16,90 22,47 21,31

C 46,68 53,16 48,52
507,02 57,21 40,47

V1.3.3.2. Calcul d’un poteau :

Un seul poteau de type 1 sera calculé en détail, les résultats des autres poteaux

seront notés dans un tableau.

Données :

* Enrobage:c=25cm;

» Hauteur utile des aciers tendus :d=h—-c;

» Contrainte des aciers utilisés : F, = 400 MPA ;

» Contrainte du béton a 28 jours : Fo,g = 25 MPA;

» Contrainte limite du béton:F;,5 = 2,1 MPA ;

» Fissuration peu préjudiciable.

Méthode de calcul :
1. On détermine le centre de pression puis le moment :
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M
Y

MuzNu(d——t-i-e)

2. On vérifie si la section est surabondante :

N, <081f,. XbxH
1- 0,514Nu>
bxdX fp

Si les conditions sont vérifiées, alors la section est surabondante et les armatures ne sont pas

MuSNuxdx(

nécessaires (A=A’ =0)

3. Sinon, on calcul la section des armatures :

(. M,
K= b xd x oy,
M,
Ay = —4 —
14 B xdx ag
Ny
Ag = A; ——2
L sl N o,

4. On calcul la section des armatures minimale, puis on choisit la plus grande
section calculée précédemment :
Amin = 0,7% X b X Hy
{Aadoptée =max{A;; Ay; ...; Amin}

Npmax = 1683,46 KN Mcorresp = 49,95 KN.m

1. Détermination le centre de pression :

M 49,95
e=—

N~ Tes3ae 2030

)

5
Mu = Nu (d — % + e) = 1683,46 <0,4-25 - + 0.030) = 286,19 KN.m

2. Vérification si la section est surabondante :

Nu<0,81fbc.b.H {Nu = 1683,46 KN < 30311,82KN.m CV
Mu<Nu.d (1 —0,514Nu/b.d.fbc ) Mu = 286,19 KN.m < 1656,26 KN.m CV
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Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont

pas Nécessaires (A;=A’1=0).
Nmin = 414,69 KN Mcorresp = 0,54 KN.m

1. Détermination le centre de pression :
e=M/N =0.00lm

0,45
Mu = Nu (d _ % + e) = 414,69 (0,425 -2+ 0.001) = 8252KN.m

2. Vérification si la section est surabondante :

Nu<0,81fbc.b.H {Nu = 414,69 KN < 30311,82KN.m CV
Mu<Nu.d (1 —0,514Nu/b.d.fbc )  Mu = 82,52KN.m < 100,5KN.m CV

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne
sont pas nécessaires (A,=A’,=0).

N, = 1662,82KN M., = 32,19 KN.m

1. Détermination le centre de pression :
e=M/N=0.019m

0,45
Mu = Nu <d - % + e> = 1662,82 (0,425 —T+ 0.019) = 300,97KN.m

2. Vérification si la section est surabondante :

Nu<0,81fbc.b.H {Nu = 1662,82 KN < 30311,82KN cv
Mu<Nu.d (1—0,514Nu/b.d.fbc ) L Mu= 300,97 KN.m < 161589 KN.m

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne

sont pas nécessaires (Az;=A’3=0).

3. Combinaisons du 2eme genre :
Mpax = 26,75KN.m  Nggpresp = 1550,85 KN

1. Détermination le centre de pression :

—M—0017
e =+ =0017m
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Mu = Nu <d — % + e> = 1550,85 (O,425 -

)

+ 0.017) = 283,81 KN.m

2. Vérification si la section est surabondante :

Nu<0,81fbc.b.H {Nu = 1550,85 KN < 30311,82 KN CV
Mu<Nu.d (1 —0,514Nu/b.d. fbc ) Mu = 283,81 KN.m < 1405,6 KN.m CV

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne
sont pas Nécessaires (A4=A’4=0).

Npmax = 961,75 KN Mcorresp = 16,90 KN.m

1. Détermination le centre de pression :

e =M/N =0.018m

0,45
Mu = Nu <d - % + e> = 961,75 (0,425 — > +0.018) = 175,04 KN.m

2. Vérification si la section est surabondante :

Nu<0,81fbc.b.H {Nu =961,75KN < 30311,82 KN cv
Mu<Nu.d (1 —0,514Nu/b.d. fbc ) Mu = 175,04KN.m < 540,56 KN.m CV

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne

sont pas Nécessaires (As=A’s=0).

Nmin = 507,02 KN Mcorresp = 46,68 KN.m
1. Détermination le centre de pression :

e=M/N=0.092m

)

5
Mu = Nu (d - % + e) = 507,02 (0,425 — —=+0.092) = 54,76 KN.m

2. Vérification si la section est surabondante :

145



Chapitre VI : ferraillage des portiques

{ Nu<0,81fbc.b.H { Nu = 507,02 KN < 30311,82KN  CV

Mu<Nu.d (1—-0,514Nu/b.d. fbc )

Mu = 54,76 KN.m < 150,24 KN.m CV

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne

sont pas Nécessaires (Ag=A’6=0).

V1.3.3.3 Calcul la section des armatures :

M, 5476x10°
B b xdix f,,  45x40,5°x 14,17

u=0,052 - =0,973; P est tirée du tableau.

La section d’acier :

My Ny _ 54,76x103 507,02

¢ = = — = 2,54 cm?
Bxdxaos a5 0,973 x40,5x348 348

Section adoptée :

Amin = 0,008 x50x50 = 20 cm

Aadopté = max(A1,A2,A3, A4, A5, A6,, Amin ) = max

= 20 cm?

Tab. VI . 8 Ferraillage des poteaux

=0,052<p;=0392 5A;,=0

(O, 0, 0,0,0,0, 18,23)

Niveaux | Combi 1*"genre 2°™genr Amin | Aadoptée (cm?)
S. e (cm?)
Nu Mc | Aca Ny Mc | Acal
.m) 2 m)
(@ | 1683,4 | 49,95 1550,85 | 26,75
6 0 4T20+4T16
b 4146 | 2,54 961,75 16,90
45x45 (b) 9 0 18,2 A=20.63 cm?
3
(©) 1662, | 32,19 507,02 | 46,68 0
82
(@) | 1247, | 43,79 831,26 | 29,27

146




Chapitre VI : ferraillage des portiques

() | 2873 | 2297 | 0 | 49351 | 22,47 0 AT16+4T16
5 1441 A=16.08cm?
(©) | 12332 | 32,50 | 7.3 | 5361 | 5361 | 681
6 8
@ | 4073 | 4968| 0 | 237,28 | 49,03 0
! AT14+4T14
) | 7327 | 2,03 é,? 205 | 23 [ 072l Aty oo
2
(©) | 39633 | 3334 | 61| 4047 | 4852 | 472
2

V1.3.3.4. Vérifications de la contrainte de cisaillement :
Le poteau le plus sollicité est de type 1 (45 x 45 cm?).

T 119,65x 10
" bxd  45x425

Ty = 0,62MPa

T, = min(0,13f,,5 ; 5 MPa) ; Fissuration préjudiciable
T, = min(3,25 MPa ;5 MPa) = 3,25 MPa
T, = 0,62MPa < T, = 3,25MPa ; Condition vérifiée

Il ny a pas de risque de cisaillement.

V1.3.3.5 Calcul des armatures transversales :
Le calcul des armatures transversales se fait suivant les directives données par
I’article 7.4.2.2 du RPA 99/2003.

1. Le diamétre des armatures transversales :

o, =210 533
t=3 Ty T e mm

Les armatures transversales des poteaux sont calculées a 1’aide de la formule :

At_PaXVu

S, hixf,

V.. Effort tranchant de calcul ;
h;: Hauteur totale de la section brute :

fe: Contrainte limite élastique de I’acier d’armature transversale ;
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Pa : Coefficient correcteur égale a: 2,5si 45 > 5
3,75si 1y > 5

S+ Espacement des armatures transversales.

2. L’espacement :

D’aprés le RPA 99/2003 on a:

{Zone nodale : S; < min{10&;;15cm} = 15cm — Onprend S, = 10 cm
Zone courante : Sy, < 15¢; =24 cm - Onprend S, = 15cm

3. Calcul de I’élancement géométrique :

L 0,7L 0,7%3,96
L0 =616>5 - p, = 2,5
b b 0,45

Ag =

Donc:

_ Se X pg XV, 15x2,5x119,65
T omxf, 45 x 235

=0,42cm?

4. Quantité d’armatures transversales minimales : A;/T X b en % est donné comme suit :
Ag >5-03%

Alors :

{ Zone nodale : Ay = 0,3% X 10 X 45 = 1,35 cm? {At = 1098 = 5,03 cm?/ml
Zone courante : Ay = 0,3% X 15 X 45 = 2,025 cm? S; =10cm

5. Vérification de la section minimale d’armatures transversales :

A X f, 0,4 Xb x5,

> = : = > = 2
bxS, > max{t, = 0,026 ;0,4 MPa} = 0,4 MPa = A, > 7 0,85 cm

< 2,25 cm?; Condition vérifée

6. Détermination de la zone nodale :
La zone nodale est constituée par le nceud poutre-poteau proprement dit, et les
extrémités des barres qui y concourent. Les longueurs a prendre en compte pour chaque

barre sont données dans la figure suivante :
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, h
{h = max{ge :b:h;60 cm} = max{51 cm ;45 cm ;45cm ;60 m} = 60cm
L'=2h=100cm

A
A\ 4
A
v

hl

Fig V1.3 : Zone nodale.

(RDC—2eme étage) (3°™ —5°™ étage) (6°™ —8°™ étage)

(45x45) (40x40) (35x35)

4T20+4T16 4T16+4T16 4T14+4T14

Fig. VI . 3 Dessin de ferraillages des sections des poteaux
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Chapitre VII : Ferraillage des voiles

VIl. Etude Des Voiles

VIL.1 Introduction :

Le voile ou mur en béton armé est un élément de construction vertical surfacique coulé
dans des coffrages a leur emplacement définitif dans la construction. Ces éléments
comprennent habituellement des armatures de comportement fixées forfaitairement et des

armatures prises en compte dans les calculs.

L’épaisseur minimale est de 15 cm. De plus, I’épaisseur doit étre déterminée en fonction
de la hauteur libre d’étage he et des conditions de rigidité aux extrémités. Pour cette structure,
la hauteur est de 3,96 m, a cet effet 1’épaisseur du voile sera prise en appliquant la formule

suivante : e = he25 = 3925 =15 84 cm, I’épaisseur des voiles a été prise égale & 20 cm.

Les voiles sont des éléments verticaux ayant deux dimensions grandes par rapport a
I’épaisseur, ainsi tout poteau «allongé » de longueur supérieure a cinq fois son épaisseur est

considéré comme un voile.

VI1.2 Le systeme de contreventement :

Les systemes de contreventement représentent la partie de la structure qui doit reprendre
les forces horizontales dues aux actions climatiques et géologiques, dans cette construction, le
systéme de contreventement est mixte (voile - portique), il est conseillé en zone sismiques car

il a une capacité de résistance satisfaisante.

Mais ce systeme structural est en fait un mélange de deux types de structure qui
obéissent a des lois de comportement différentes de I’interaction portique-voile, naissent des
forces qui peuvent changées de sens aux niveaux les plus hauts et ceci s’explique par le fait
qu’a ces niveaux les portiques bloquent les voiles dans leurs déplacement. Par conséquent une

attention particuliére doit étre observée pour ce type de structure.

1. Conception :

. Il faut que les voiles soient placés de telle sorte qu’il n’y ait pas d’excentricité
(torsion) ;
. Les voiles ne doivent pas étre trop éloignés (flexibilité du plancher) ;
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. L’emplacement des voiles ne doit pas désequilibrer la structure (il faut que les rigidités

dans les deux directions soient tres proches).

2. Calcul :

Dans les calculs, on doit considérer un modéle comprenant 1’ensemble des éléments
structuraux (portique - voiles) afin de prendre en considération conformément aux lois de

comportement de chaque type de structure.

VI11.3 Le principe de calcul :

L’¢étude des voiles consiste a les considérer comme des consoles sollicitées par un
moment fléchissant, un effort normal, et un effort tranchant suivant le cas le plus défavorable
selon les combinaisons suivantes :

. G + Q £ E ; Vérification du béton ;

. 0,8G + E ; Calcul des aciers de flexion.

Le calcul des armatures sera fait a la flexion composee, par la méthode de contraintes et
vérifier selon le reglement RPA 99/2003.

Les murs en béton armé comportent trois catégories d’armature :

. Armatures verticales ;
. Armatures horizontales (paralleles aux faces des murs) ;
. Armatures transversales.

1. La méthode de calcul :
On utilise la méthode des contraintes (la formule classique de la RDM) :

N MV _— 085fc,

=18,48 MPa
1,15

[+
IA
(el
Il

Avec :

N : effort normal appliqué ;

M : moment fléchissant appliqué ;
A : section du voile ;

V : distance entre le centre de gravité du voile et la fibre la plus éloignée ;

| : moment d’inertie.
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2. Etude d’un batiment (RDC+8étages)

On distingue 3 cas :

. Premier cas :
(o1 et 02) >0 ; La section du voile est entierement comprimée « pas de zone tendue ».

La zone courante est armée par le minimum exigé par le RPA 99/2003 : Amin=0,15xa X L

. Deuxiéme cas :
(o1 et 02) <0 ; La section du voile est entierement tendue « pas de zone comprimée ». On

calcule le volume des contraintes de traction, d’ou la section des armatures verticales :

FYfe ; On compare A, par la section minimale exigée par le RPA 99/2003 :

A, =

. Si: Ay< Amin=0,15% x a x L, on ferraille avec la section minimale ;
. Si : Ay> Amin, On ferraille avec A,.

. Troisiéme cas :

(o1 et a7) Sont de signe différent, la section du voile est partiellement comprimée,

donc on calcule le volume des contraintes pour la zone tendue.

3. Armatures verticale :

IIs sont disposés en deux nappes paralléles servant a répondre les contraintes de flexion
composée, le RPA exige un pourcentage minimal égal a 0,15% de la section du béton. Le
ferraillage sera disposé symétriquement dans le voile en raison du changement de direction du
séisme avec le diamétre des barres qui ne doit pas dépasser le %10 de I’épaisseur du voile.

4. Armatures horizontales :

Les armatures horizontales parall¢les aux faces du mur sont distribuées d’une fagon
uniforme sur la totalité de la longueur du mur ou de 1’élément du mur limité par des

ouvertures, les barres horizontales doivent étre disposées vers 1’extérieure.
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Le pourcentage minimum d’armatures horizontales données comme suit : ¢

Globalement dans la section du voile 0,15% ;

* En zone courante 0,10%.

5. Armatures transversales :

Les armatures transversales perpendiculaires aux faces du voile sont a prévoir d’une densité de 4
par m2 au moins dans le cas ou les armatures verticales ont un diameétre inférieure ou égal a 12 mm
Les armatures transversales doivent tenir toutes les barres avec un espacement au plus égal a 15 fois

le diamétre des aciers verticaux.

Les armatures transversales peuvent étre des épingles de diamétres de 6 mm lorsque les barres

longitudinales ont un diamétre inférieure ou égal a 20 mm et de 8 mm dans le cas contraire.

6. Armatures de coutures :
L’effort tranchant doit étre repris par des aciers de coutures tout au long des joints de reprise de

coulage, leur section est donnée par la formule suivante :

A —11T
vj ) ]ce
T = 1,4V,

V., :Effort tranchant calculé au niveau considéré.
Cette quantité doit s’ajouter a la section d’acier tendue nécessaire pour équilibrer les efforts de

traction dus au moment de renversement.

VI1.3 Ferraillage des voiles :

ler
A=02m?2
V=116m 0,45m
1=0.11m* PN
N = 833,51 KN

M =543 KN.m
Vu= 143,33 Kn

Fig. VI1.1. Schéma du voile + poteaux
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Chapitre VII : Ferraillage des voiles

833,51 543x1,16

N MxV
{0'122"" i =

N MXV

\%2 =71~

— 2
050 "o 4224,76 KN /m
83351 543X 116 _ . oo
0,20 011 ’ /m

On est dans le 1¢7 cas, (o1 et 02) > 0, La section du voile est entierement comprimée « pas de zone

tendue ». La zone courante est armée par le minimum exigé par le RPA 99/2003 :

Amin: 0,15 XxaX L.

V11.3.1 Calcul des armatures verticales :
D'aprés le R.P.A 99 (version 2003) on a:

On calcule le ferraillage pour une bande de 1 métre (L =1 m)

A nin =0,15%%aX1 m = 0,0015%20%100 = 3,00 cm?/ml

1. Le diametre :

D< 1/10xa (mm)
D< (1/10)x200
D<20 mm

Onadopte: D=12mm
2. L'espacement:

Selon le BAEL 91,0na:
St<min {2.a ;33 cm}

St<min {40;33cm} = St<33cm..

Salon le R.P.A 99 (version 2003) on a:
St<min{1,5%a; 30 cm}

St<min{30;30cm} = St<30cm ...

3Donc : St< min {StBAEL ; Strp.a 99}

St< 30 cm

On adopte un espacement de 20 cm.
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Le choix de la section des armatures verticales est 5T12 = 5.65 cm2/ml.

V11.3.2 Calcul des armatures horizontales :
D'apres le R.P.A 99 (version 2003), on adopte le méme ferraillage que les armatures verticales soit
5T12 = 5,65 cm?/ml avec un espacement de 20 cm.

V11.3.3 Calcul des armatures transversales :

Dapreés le D.T.R-B.C-2.42 et le BAEL 91, dans le cas ou le diametre des aciers verticaux est
inférieur ou égal a 12 mm, les armatures transversales sont a prévoir a raison d'une densité de 4/m2
au moins; on prend donc 6¢8 par m2.

V11.3.4 Vérification de la contrainte de cisaillement 1, :

-Vérification de la contrainte de cisaillement Ty :

. I T
On calcul la contrainte de cisaillement 1, = H

Avec: T =L4T_, Ieffort tranchant de calcul majoré de 40%

a : Epaisseur du voile

L : longueur du voile

Cette contrainte est limitée par : T = 0,05.fc,4=1,25 MPa

™= L — 148,33,1,4 =O,65
a.L 0,2.3,75
Tp = 0,65 MPa < 0,05fc,g =1,25 MPa ............... condition vérifiée

VI1.4 Disposition des armatures :

VI11.4.1 armatures verticales :

-Les arréts, jonctions et enrobages des armatures verticales sont effectués conformément aux

regles de béton armé en vigueur.

-La distance entre axes des armatures verticales d'une méme face ne doit pas dépasser deux
fois I'épaisseur du mur ni 33 cm. Selon le BAEL 91, et ne doit pas dépasser 1.5 de I'épaisseur du
mur ni 30 cm selon le R.P.A 99 (version 2003).
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- A chaque extrémité du voile, I'espacement des barres doit étre réduit de moitié sur 1/10 de la
largeur du voile. Cet espacement d'extrémité doit étre au plus égal & 15 cm

Ona St=20cm — St/2=10cm<20cm........ Condition. Vérifiée.

L=100cm — L/10 = 10cm.

5T12
5T12

St/2 St

[ o 5o
= ‘/ A
® O - : [ ] ,m‘ v

|| L/10 \/ L/10 |

L c@8

a=20cm

Fig VI1. 2 Coupes transversales de voile.

VI11.4.2 Armatures horizontales :

Les barres horizontales doivent étre munies de crochets a 135° ayant une longueur de 10¢.

Elles doivent étre retournées aux extrémités du mur et aux bords libres qui limitent les

ouvertures sur I'épaisseur du mur.

Les arréts, jonctions et enrobages des armatures horizontales sont effectués conformément aux
régles de béton armé en vigueur St< min (1.5a; 30 cm).

-Le diametre des barres verticales et horizontales des voiles ne doit pas dépasser 1/10 de

I'épaisseur du voile.

VI11.4.3 Armatures transversales:

Les deux nappes d'armatures doivent étre reliées avec au moins 4 épingles au métre carré.

Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent étre disposées vers l'extérieur
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Chapitre VII : Ferraillage des voiles

5T12 p.m

Fig. VI11. 3 Vue de face de voile

Vil4 : Ferraillage des voiles :

2em cas
A=115m?
|=0.84m*
V=23m
0,8G +EY:
N =1133,51 KN
M =74,31KN.m
Vu= 414,43 Kn

1. Détermination des contraintes :

0,45 m

A ——

3,70m

Fig. VII. 4 Schéma du voile +2 poteaux

A+I

J N MxV 1133,51 74,31x2,3
o, =— =

_N MxV_

72=7-

— 2
Tt " o8a 1189,13 KN /m
113351 74,31% 2,3

A I

— - 2
TIs 57 782,19 KN /m

On est dans le 1e cas, (o1 et a2) >0, La section du voile est entierement comprimée « pas de zone

tendue ». La zone courante est armée par le minimum exigé par le RPA 99/2003 :
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Amin: 0,15 X a X L

VI11.5.1 Calcul des armatures verticales :
D'aprés le R.P.A 99 (version 2003) on a:

A min =0.15%.a.L
On calcule le ferraillage pour une bande de 1 métre (L =1 m)
A min =0,15%%a*1 m = 0,0015%X20%100 = 3,00 cm#/ml
3. Le diamétre :
D< 1/10xa (mm)
D< (1/10)x200
D<20 mm

Onadopte: D=12mm

4, L'espacement:

Selon le BAEL 91,0na:

St<min {2.a;33 cm}

St<min {40;33cm} =  St<33CMeiiiiiiiiiie D).
Salon le R.P.A 99 (version 2003) on a:

St<min{1,5%a ; 30 cm}

St<min{30;30cm} = StK30CM .ooviiiiiiee e (2).
3Donc : St<min {StgaeL ; Strp.ag}

St<30cm
On adopte un espacement de 20 cm.

Le choix de la section des armatures verticales est 5T12 = 5,65cm2/ml.

VI11.5.2 Calcul des armatures horizontales :

: Ferraillage des voiles

D'aprés le R.P.A 99 (version 2003), on adopte le méme ferraillage que les armatures verticales soit

5T12 =5.65 cm2/ml avec un espacement de 20 cm.

V11.5.3 calcul des armatures transversales :
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D'aprés le D.T.R-B.C-2.42 et le BAEL 91, dans le cas ou le diamétre des aciers verticaux est
inférieur ou égal a 12 mm, les armatures transversales sont a prévoir a raison d'une densité de 4/mz

au moins; on prend donc 6¢8 par mz2,

VI11.5.4 Vérification de la contrainte de cisaillement :
% BAEL 91 :

T 414,43 X 10
“bxd 20x009x (396)

Ty = 0,58 MPa

T, = min(0,13f.,5 ; 5 MPa) ; Fissuration préjudiciable
T, = min(3,25 MPa ;5 MPa) = 3,25 MPa

7, = 0,58 MPa < 7, = 3,25 MPa ; Condition vérifiée
i RPA 99/2003 :

14 T  1,4x414,43x 10
~ bhxd  20x0,9x(396)

T, = 0,81 MPa < 7, = 0,2f,,5 = 5 MPa ; Condition vérifiée

Tp = 0,81 MPa

Donc pas de risque de cisaillement

VI1.6 Disposition des armatures :

VI1.6.1 Armatures verticales :
-Les arréts, jonctions et enrobages des armatures verticales sont effectués conformément aux

regles de béton armé en vigueur.

-La distance entre axes des armatures verticales d'une méme face ne doit pas dépasser deux
fois I'épaisseur du mur ni 33 cm. Selon le BAEL 91, et ne doit pas dépasser 1.5 de I'épaisseur du
mur ni 30 cm selon le R.P.A 99 (version 2003).

- A chaque extrémité du voile, I'espacement des barres doit étre réduit de moitié sur 1/10 de la

largeur du voile. Cet espacement d'extrémité doit étre au plus égal a 15 cm

Ona St=20cm — St/2=10cm<20cm ........ Condition Vérifié

L=355cm — L/10 = 35.5¢cm.
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5T12
5T12

St
N Fe
—& ® R B 4
a=20cm
@ [ ) ,m v

L/10 \/ L/10 |

L c@8

St/2

Fig. VII. 5 Disposition des armatures verticales dans les voiles.

VI11.6.2 Armatures horizontales :

Les barres horizontales doivent étre munies de crochets a 135° ayant une longueur de 10¢.

Elles doivent étre retournées aux extrémités du mur et aux bords libres qui limitent les
ouvertures sur I'épaisseur du mur.

Les arréts, jonctions et enrobages des armatures horizontales sont effectués conformément aux
régles de béton armé en vigueur St< min (1.5a; 30 cm).

-Le diamétre des barres verticales et horizontales des voiles ne doit pas dépasser 1/10 de
I'épaisseur du voile.

VI11.6.3 Armatures transversales :

Les deux nappes d'armatures doivent étre reliées avec au moins 4 épingles au métre carré.

Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent étre disposees vers I'extérieur.

5T12 p.m

5T12 p.m

Fig. VI11.6 Disposition du ferraillage du voil
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Chapitre 11X : Etude de I’infrastructure

11X.1. Etude du voile périphérique :
11X.1.1. Introduction :

Afin de donner plus de rigidité a la partie RDC de la construction et une capacité de
reprendre les efforts de poussée des terres a ce niveau, il est nécessaire de prévoir un voile

périphérique armé d’un double quadrillage d’armatures.

D’aprés le R.P.A 99 (version 2003), le voile doit avoir les caractéristiques minimales

suivantes :
- L’épaisseur > 15cm.
-Les armatures sont constituées de deux nappes.

-Le pourcentage minimal des armatures est de 0,1°/, dans les deux sens (horizontal et

vertical).
On fait le calcul pour une bande de 1 m largeur :

- Q : surcharge d’exploitation Q =1,5KN/m?.

- ¥ : Poids volumique de la terre ¥ =17KN/m®

- ¢ : Angle de frottement interne du sol ¢ =35°

T
- Ka : Coefficient de poussée des terres Ka = tgz[Z —%j

Ka'=Kalcos(B—A) avec (B=A=0°)

32) = t?(27,5°)= 0,271

Ka'=Ka= tg2(45°—

11X.1.2 le Dimensionnement :

D’apres le R.P.A 99 (version 2003); 1’épaisseur doit étre supérieure ou égale a lgcm.

On adopte : e, = 20cm. ¢

h=3.96m

AAAAAAA
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11X.1.3 Calcul des charges :

a- Poussée des terres :

P, : poussédes terres.

p, =k,.7.h avec:<vy:poids specifique des terres
h : hauteur du voile.

p, =0,271.17.3=13,8KN/ml

b- Poussée supplémentaire due a la surcharge :
p,=K.0.h=0,271.1,5.3=1,22 KN/ml.

Le diagramme des pressions correspondant & P, est alors un rectangle de hauteur h et de base

K; @, et la résultante P, passe au milieu de la hauteur du mur.
C - La charge pondérée :

Q=1,35P;+1,5P, =27,04KN/ml.

11X.1.4 Calcul du ferraillage :

L'é¢tude se fait pour le cas d’une dalle uniformément chargée.
Lx =4,05-0,50 = 3,55 m.

L, =6,68-05 = 6,18 m

a= % = 0,57 >> 0,4= La dalle qui est appuyée sur 4 cotés travaille dans les deux sens.
2
Mox =H,0.L%
Moy :uy'Mox
0.=0,57 iy = 0,0865
—
AVEC : |V =0 (ELU) py = 0,2582

M ox =0, 0865.27, 04. (3, 96)? = 36,68KN.m

My =0, 2582.10.33= 9,47 KN.m
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Les valeurs des moments en travee sont :

M =0,85M x=31,18

M =0,85M (,=8,05

Sens X:

M = 31,18KN.m ; b=100cm ; h=20cm ; d=0,9h=18cm

_ Mtx 3118103
b.d?.cbc  100.(18)2.14,17

H=0,068 ; S = 0,965

Mtx 31,18.103
AS = =
B.d.os  0,965.18.348
cm?
As=5,16 —
m
Sensy:

M = 8,05KN.m ; b=100cm ; h=20cm ; d=0,9h=18cm

_ Mtx 805103
W= 22 ove 100.(18)2.14,17

Mu=0,016 ; g =10992

_ Mtx 8,05.103
As = =
B.d.os 099218348
_ cm?
As=1,30 —
m

Condition de non fragilité :

Sensy:

D’apres R.P.A 99 (version 2003) :

A x min = 0,10%.b.h = 0,1x0,001x100x20 =2,00 cm?/mL.
Et d’aprés B.ALE.L.91.

Aymin = 8h0 = 80,20 = 1,6 szlmL

Donc: Aadoptée =max {Acalculée A R.P.A2003 Ao B.A.E.Lgl}-
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Agdopter = MAX{1,30;2;1, 6}
On prend : 5T12/ml soit une section de 5.65cm?/ml et un espacement de 20cm.
Sens X :
D’apres R.P.A 99 (version 2003), on &: Ay min = 2,00 cm#/mL.

D’aprés B.A.LE.L.91,0na:

3-0,57
2

Axmin = Aymin(g_Ta) =1,3( ) =1,58

Donc:
Agdopter = MAX{1,58;2;5,16}

Agdopter = 5,16 cm2/mL
On prend : 5T12/ml soit une section de 5.65cm?/ml et un espacement de 20cm.
11X.1.5 Les verifications :

Vérification de I’effort tranchant :

L 1 3,96 1
Vagax = q% X —— = 27,04. X = 41,76KN

1+7 2 1+ ==

_ Vimax _ 41,76.10°
"~ byd  100.18.102

Ty = 0,232MPA

1—tyimi = O,M = 0,2.2—5=0,66MPA
Yb 1,5

Tyumi > Ty = 0,66 > 0,23 condition verifiee
2- la dalle est bétonnée sans reprise.

Alors les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

Vérification des contraintes a L’E.L.S :

19,85KN

=p;+p, =1824 4+ 1,61 =
Gser P1 P2 ml
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M ox = Uy Gser- Ly = 0,0865.19,85,3,96 = 6,8 KN.m
Moy =t,,. M ox =0,2582.6,8=1,76 KN.m

M 1 =0,85M x=5,78

M ¢ =0,85M (,=1,50

Sens x:

MSER = 5,78 KNm

_ A _3,93.100
~ bd 100.18

= 0,218

Abaque — k =51,67 ; 13=0,925

- Msgn __ST8A0"_ ggeampa
%= B d.A; 0092518393
- (2 . . N
Cs = mln(5f6;110 N j.(fISSUI’a'[IOI’\ préjudiciable)
o5 = min(% 400;11041,6.2,1] = min(266,67;201,63)
o's =201,63MPa.
os = 88,83MPA < 0s=201,63 MPA .................. condition vérifiée
GHC:0,6FCZS = 15MPA
obc=2% = 2% — 1 92mPpA
K 51,67
05 = 1,92MPA < 05=15MPA .. ... condition vérifiée

Donc Les armatures a L’ .E.L.U.R conviennent.
Sens-y :

M ser = 1,5KN.m

As _3,93.100

= = 0,218
b.d 100.18

Abaque — k =51,67 ; 3=0,925
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Mggg 1,5.103
= = = 22.92MPA
%S = B d.A; 092518393

s = min(% fe;110,/nf e J.(fissuration préjudiciable)
mln( 400;1104/1,6.2,1 j min(266,67;201,63)

os = 201,63MPa.

o5 = 22,92MPA < 05=201,63 MPA .................. condition vérifiée

05C:016FC28 = 15MPA

obe=2 = 222 — 0 44MPA
K 51 67
s = 0,44MPA < 0g=15MPA .......cocoiviiiiiiiiin, condition vérifiée

Donc les armatures a L’.E.L.U.R conviennent.

Le voile sera ferraillé en deux nappes avec 5T10 =3,93 cm?/ml chacune et avec un

espacement S;=20cm

11X.2. Etude des fondations :

11X.2.1. Introduction :

La fondation est la partie d’un ouvrage qui sert exclusivement a transmettre au sol
naturel le poids de cet ouvrage, elle doit étre telle que la construction dans son ensemble soit

stable.

Il est important donc pour déterminer les dimensions de connaitre d’une part le poids total de

I’ouvrage entiérement achevé et d’autre part la force portante du sol.
D’apres le rapport du sol notre terrain a une contrainte admissible de 1.5 bars a un ancrage de
3m.

Pour qu’il n’y a pas chevauchement entre deux fondations, il faut au minimum une distance
de40cm;
Le béton de propreté prévu pour chaque semelle aura 10 cm d’épaisseur ;

Le calcul des fondations se fait comme suit :

Dimensionnement a I’ELS ;
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Ferraillage a I’ELU.
Le choix du type des fondations dépend de :

Type d’ouvrage a construire ;

La nature et I’homogénéité du bon sol ;

La capacité portante du terrain de fondation ;
La raison économique ;

La facilité de réalisation.

11X.2 .2. Choix du type de fondations :

Avec une capacité portante du terrain égale a 1.4 bars, 1l y a lieu de projeter a priori, des
fondations superficielles de type :
Semelles isolées
Semelles filantes ;
Radier général.
Commencant par la semelle filante, pour cella on procede a une premiere vérification qui

est : la surface des semelles doit étre inférieure a 50% de la surface totale du batiment

S
SEMELLE < 50%
SBATIMENT
La surface de la semelle est donnée par : S > UN
sol
Avec :
S : la surface totale de la semelle ;
{Nu = 584776 t
Ngor = 4269,45 t
osol=1,5 bar= 15 t/m?2
11X.2 .3. Vérification du chevauchement :
La surface du batiment est de : S, = 568,65 m2.
39 =309 0,54 =54% < 50%........... Condition non Vérifiée.
Sb 568,65

La surface totale de la semelle dépasse 50% de la surface d’emprise du batiment, ce qui
induit le chevauchement de ces semelles. Vu la hauteur de la construction et les charges
apportées par la superstructure, ainsi que 1’existence de plusieurs voiles dans cette
construction et la faible portance du sol, un radier général a été opter comme type de
fondation, ce type de fondation présente plusieurs avantages qui sont :
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L’augmentation de la surface de la semelle qui minimise la forte pression apportée par la
structure ;
La réduction des tassements différentiels ;

La facilité d’exécution ;

11X.2 .4.Définition du radier :

Le radier est une semelle de trés grande dimension supportant toute la construction et
qui a une surface d’appui continue (dalles, nervures et poutres) débordant I’emprise de
I’ouvrage, elle permet une répartition uniforme des charges tout en résistant aux contraintes

de sol.

Un radier général qui constitue un ensemble rigide qui doit remplir les conditions suivantes :

Assurer I’encastrement de la structure dans le sol ;
Transmettre au sol la totalité des efforts ;
Eviter les tassements différentiels.
Un radier est calculé comme un plancher renversé mais fortement sollicité (réaction de sol

= poids total de la structure).

11X.2 5. Pré dimensionnement du radier :
Calcul du débordement :

h
D > max {E ; 30 cm} = 30cm — onprend D = 50cm
On prend un débord de 50 cm de chaque coté dans les deux directions .
Srad =S + Spat = ( Ppat X 0.50) + Spa = (96,10x 0.50) + 568,65=616,70 m*

Condition de cisaillement :

d=20cm

L
—<d<—
{25 2()n:>16,26msdS20,25cm:>{h=d+C=25’5+5=Zscm

L=405m
c) Condition forfaitaire :

D’apres le BAEL 91 :

V., : Valeur de calcul de I’effort tranchant a I’ELU ;
b : Désigne la largeur.
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(7, = <T=0,07f >d>——
Y bxd™ i iezs —0,07fc28 X b
_ Qu X Lmax
v 2
u="S " 417,70 ¢ 2 '
queldx1=14t.m
L 2835x10% o
—0,07x25x1

d) Choix final :
L’épaisseur qui satisfait aux trois conditions citées ci-avant, nous ameéne a choisir une

hauteur totale du radier égale a 30 cm, h,= 30cm.

Détermination de la hauteur de la poutre de libage :
Pour pouvoir assimiler le calcul du radier & un plancher infiniment rigide, la hauteur de la

poutre de libage doit vérifier la condition suivante :

L L
ashsg:>74,220msh§111cm—>0nprendh=80cm;d=726m;b=506m

L : la longueur maximal d une poutre de libage,L = 6,68 m

Vérification des contraintes du sol sous la charge vertical :
La contrainte du sol sous le radier ne doit pas dépasser la contrainte admissible du sol, le

calcul sera fait en tenant compte du poids propre du radier et de la poutre :

Dalle :
Gragier = V(R X 5,) = 2,5% (0,30 X 616,7) = 462,53 t

Nervure:

Grervure = Yo((hy — hy) X b, X ¥ L;) = 2,5((0,6 — 0,30) x 0,5 X 305) = 114,38¢

Ny, = 114,38 + 4269,45 = 4383,83 ¢
Neor = Neor + Gragier + Gnerpure = 4383,83 + 462,53 + 114,38 = 4960,73¢

Nser—T _ 4960,73
sr 6167

= 8,04t/ m<15t/m=........... Condition Verifiée
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La longueur élastique :

/4EI
La longueur élastique de la poutre est donnée par: L, =4 b

Avec:

I: Inertie de la poutre: 1=h.h*/12 =0,5x(0,6)*/12=0,021 m
E: module d’élasticité du béton, E =3216419 t/m>.

b: largeur de la poutre b=0,5m.

K: coefficient de la raideur de sol k = 500 t/m?®.

4[4%x3216419%0,021
Le :\/ =5,73m
500x0,5
Lmax=6,68 M <§. Le=9M.eeereeeeneennennnnn, Condition Vérifiée.

L max: la longueur maximale entre nu des poteaux.

Donc on peut considérer que le radier est infiniment rigide.

Evaluation des charges pour le calcul du radier :

Nyer 426945
Sradier 616'7
Oradier = Vb X h=25x 0,6 = 1,5t/m2

Omax =

= 6,92 t/m?

= Q = Omax — Oradier = 542t/m’

Donc la charge en « m? » & prendre en compte dans le calcul du ferraillage du radier est de :
Q =542 t/m?

Vérifications diverses :

1. Vérification de I’effet de surpression :

On vérifié que la structure ne doit pas avoir de soulevement, pour ce faire on doit satisfaire

I’inégalité suivante :Ny > y, X f¢ X S X Z

Yw * Densité de I’eau ;

Z : Hauteur de la partie immergée = 3,4m ;

*Coefficient de sécurité vis-a-vis du risque de soulévement = 1,5.

Y X fo XSXZ=1%1,5x%340,77 x 3,4 = 3145,17 ¢
— N, = 5847,67t = 3145,17 t ; Condition vérifiéee

11X.2 .6. Ferraillage du radier :
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Le radier fonctionne comme un plancher renversé dont les appuis sont constitués par
les voiles qui est soumis & une pression uniforme provenant du poids propre de I’ouvrage et

des surcharges. Donc on peut se rapporter aux méthodes données par le BAEL 91.

La fissuration est considérée préjudiciable, vu que le radier peut-étre alternativement

noye et émergé en eau douce.

11X.2.7. Méthode de calcul :

Ce radier comporte des panneaux de dalle appuyés sur 4 cotés soumis a une charge
uniformément répartie. Les moments dans les dalles se calculent pour une bande de largeur

unité (Iml) et ont pour valeurs :

Dans le sens de grande portée : My, = iy q.1?
Dans le sens de petite portée : My, = . Mo,
Tel que :

Uy et pi,: sont des coefficients fonction de a et v(prend 0 a ’ELS, 0,2 a ’ELU) (cours béton
arme BAEL 91).

Pour le calcul, on suppose que les panneaux sont partiellement encastrés aux niveaux

des appuis d’ou on déduit les moments en travée et les moments sur appuis :
e Momententravée: | M; = 0,85 X M, — panneau de rive
M, = 0,75 X My, = panneau intermédiare
Exemple de calcul :
Lx=4,05m

Ly:6,68m :I | | I:

L 3,55
a==2==—=057>04 6,18
Ly, 6,18
3,55 6,63

Iy
¥

La dalle porte dans les deux sens.

1 =0,0865 ; 1, = 0,2582

mymrmemmees ¥

|

i i
i 4,05 i
Evaluation des charges : N v

Fig 11X.1 : Schéma du panneau le plus
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N, 584776

=—= = 94,8 KN/m?
=g "~ "616,7 B KN/m
_ Noor _ 426945 0,
ser = Sr - 616,7 =0 /m
Moment isostatique
Mox= Hx. Q-sz
Moy = 0,0865 x94,8x (3,55)?= 103,34 KN.m
Moy= Hy. Mox

Moy= 0,2582 x103,34 = 26,68 KN .m

a) En travée :

1.Sensx:
M= 0,85 Mgy =0,85%103,34=87,84 t.m
My, 87,84 x 103
U= = = 0,069
foe-d2.b 14,17 X 302 x 100
_ A=0
e =0392 = {u = 0,069 - 8 = 0,9645
M,, 87,84 x 103

A = - — 8,72 cm?/ml
txcaleulé = 7075 = 9645 x 30 x 348 cm’/m

On adopte : 4T20/ ml, A= 12,57cm?/ml, S;=25cm

2.5ensy:
My= 0,85 Moy, =0,85x26,68=22,68 t.m
My, 22,68 x 103
n= = = 0,018
foe-d2.b 14,17 x 302 x 100
_ A=0

w = 0,392 - {,u — 0,018 - § = 0,991

My, 22,68 x 103

A , = = =21 2
tycaleuié = - = 0991 x 30 x 348 210 cm/m

On adopte : 4T12/ ml, A = 4,52 cm?/ml, S; = 25 cm

b) En appuis :
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1.Sens x :
Max = 0,5 Mok = 0,5 x103,34= 51,67KN.m
Mg, 51,67 x 103

'u = = = 0,04

foe-d%. b 14,17 x 302 x 100
_ A=0

W = 0,392 > {M 004§ = 098
M, 51,67 x 103

A = = 5,05 cm?

~B.d.o, 0,98 x 30 x 348

On adopte :4T14 / ml, A = 6,16 cm?/ml, St =25 cm

2.5ensy:

May = 0,5Moy =0,5%x26,68=13,34

Mgy 13,34 x 103
H= 5 > =0,01
fre-d?.b 14,17 x 302 x 100
_ A=0
w =0,392 - {‘u =0,01 - 8 = 0,995
Mg, 13,34 x 103
As = =1,28cm

~B.d.o, 0,995x 30 x 348

Onadopte  4T12/ml, A = 4.52cm?*ml, St =20 cm

On adopte le méme ferraillage pour tous les panneaux du radier.
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|4T12 e=25cm sup

4720 e=2s5cm inf

AT14 e=25CM inf

Fig. 11X.2. Schéma ferraillage de radier.

c) Condition de non fragilité :
Pour une dalle travaillant dans les deux sens, la condition de non fragilité est la suivante :

« 1.Sensy:
2
c
A, = 8,89 cm? > Ay min = 8 X épaisseur = 2,4 T ; pour Fe400; Condition vérifée
e 2.Sensx:

L
3_2x
-

Ay =7,81cm? = Ay yuin = A, min =5 = 2,4 cm?/ml Condition vérifée

d) Vérification de I’espacement :
Dans le sens le plus sollicité : | S; < min{3h ;33 cm}

S <33 cm ; condition verifier
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11X.2.5.3 Ferraillage des poutres de libages :

Le rapport a.=L, /L, >0,4

Pour tous les panneaux constituants le radier, donc les charges transmises par chaque

panneau se subdivise en deux charges trapézoidales et deux charges triangulaires pour le

calcul du ferraillage on prend le cas le plus défavorable dans chaque sens et on considere des

travées isostatiques.

a) Sens longitudinale :

1-Calcul de lacharge Q :

G poure = Vp X h = 25x0,7 =17,5 KN/m?.
Gherissonag =15,5%0,20= 31 KN/m?
Q=54,2 KN /m?

a- Sens longitudinal (x) :

L max = 6,18 m

VVVYVYY r" VVYY

~—~

G empiai =17X2=34 KN/n??
G jaliage = 25%0,20= 50 KN/m?
23 2, 2,03
| |3 |
1 0 1
2,03 I P35 '
! VVYYVYYVYY !
203 ¢ : A A A A A :
i |45° / i
2,03 212 2,03 ;
ee———— 3| ;
: 6,18 :

Figure 11X.3 : Répartition des charges sur les poutres selon

Les lignes de rupture.
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Calcul de Q':

C'est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments.

2 2
Q':9 —LX—12 X, +[1- Lx, ~ | Lx,
2 3Ly, 3Ly,

Avec: Lx;=4,05m

Ly = 6,68m
Lx, = 3,65m
Q =7,74tm?
Donc .
342 1 +05° X 4,05+ [ 1 3,65° x 3,65 | = 185,36 KN
72 3% 6,680 ¥ 3.6682) " )T O /m
Q.1> 185,36 X 6,682
8 8
a.1- Calcul du ferraillage :
En travée :
M=0.85 M, = 878,82 t.m
M, 87882 x10° 0239
W= f d2b 1417 x722x50
_ A'=0
= 0,392 = {u = 0,239 - 8 = 0,8615
s M,  87882x10° 2071 em?/m]
s = B d.o. 08615 x72x348  J07lem’/m
1€71it: 4T25
On adopte : { 2¢™e: 4720 - A = 44,65cm?
3¢me: 4T 14

167



Chapitre 11X : Etude de I’infrastructure

En appuis :
Appuis intermeédiaires:
Mz = 0,5M, = 516,95 KN.m
I = 0,014<pw=0,392= (A'=0) ; , B =0, 993 cm? , As=20,78 cm?

On adopte :  (4T25) Fil+ (4T14) chap. ; A= 25,8 cm2
Appuis de rive:
M,=0,2.My= 206,78 KN.m
u=0,056<w=0,392= (A'=0) ; p=0,971; As=8,5cm>

On adopte :  (4T20); A=12,57 cmz.

b- Sens transversal(y) :

L max = 4,05 m.
2,025 2,025
,  —r—> |
| as? :
/Q 1,50 I ; 45 i
vvvvvrvvvvv i T P
4,05m 1,50 i i
| | : 45° :
: ' i i
4,05
~—
Figure 11X.4 : Répartition des charges sur les poutres selon
Les lignes de rupture.
Calcul de Q':

C'est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments.
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, 2
Q =§.Q.LX1

Tel que : Q =54,2 KN/m?
Lx; =4,05m
Q'=2/3.54,2.4,05 = 146,34KN/m

Q.1 146,34 x 4,05°

M, = 3 3 = 300,05 KN.m

b.1- Calcul du ferraillage :
En travée :
M=0,85 My =50,18 t m

M 300,05 x 103 — 0082
H=f d2b 1417x722x50

_ A=0
W = 0,392 > {u 0,082 5 b — 0957

M, 300,05 x 103

A =12,51 cm?

~B.d.o, 0,957 x 72 x 348
On adopte : 6T14 + 6T12 . A=16,03

En appuis :

Appuis intermédiaires:

M, = 0,5.M, = 150,02KN.m

1 =0,041<p = 0,392= (A'=0) ; B=0,9795, As=6,11cm?
On adopte :  (4T12) Fil+ (2T12) chap ; A =6,78 cm2.

Appuis de rive:

M, = 0,2.M=60,01 KN.m

pn=0,016<w =0,392= (A'=0); B =0,992; As=2,4lcm?

On adopte : (4T12) Fil ; A =4,52 cmz2.
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11X.2.8 Armature de peau :
Selon le BAEL 91 la hauteur de I'dme de la poutre : h;>2 (80 - 0,1 fe) =70cm

Dans notre cas h,=80 cm (vérifiée), donc notre poutre est de grande hauteur, dans ce
cas il devient nécessaire d'ajouter des armatures supplémentaires sur les parois de la poutre
(armatures de peau). En effet, les armatures déterminées par le calcul et placées a la partie
inférieure de la poutre n'empéchent pas la fissuration que dans leur voisinage et les fissures
risquent d'apparaitre dans la zone de béton tendue. Ces armatures, qui doivent étre placées le
long de la paroi de chaque cote de la nervure, elles sont obligatoire lorsque la fissuration est
préjudiciable ou trés préjudiciable, mais il semble tres recommandable d'en prévoir également
lorsque la fissuration peu préjudiciable ; leur section est d'au moins 3 cm?2 par meétre de
longueur de paroi ; pour ces armatures, les barres a haute adhérence sont plus efficaces que les

ronds lisses.

Donc pour une poutre de section (h x bg) = (0,8 x 0,5) m2, ona:
Asp =3x2 (bg+h) [cm?]

Asp = 3x2 (0, 5 +0, 80) = 7,8 cm?

On adopte 4T 16 Fil; A =8,04cm2.

11X.2.9. Contrainte de cisaillement :

_gxl_ 542x4,05

> > = 109,76 KN
Trnax = 109,75KN
T, 109,76 x 1071
W= T osx0zx 10 V3 MPa
T, = min(0,13f,,5; 5SMPa) ;
T, = min(3,25 MPa ;5 MPa) = 3,25 MPa
T, = 031 MPa<7t,=325MPa.............. Condition Vérifée
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Chapitre 11X : Etude de I’infrastructure

11X.2.10. Armatures transversales :

¢, <min(h/35;¢,;b/10)= min(20;12; 40)=12 mm
onprend ¢, =10 mm

Diamétre :

Espacement :

h
S = min (Z, 12<p1) = min (20,14,4)

Donc on utilise des armatures HA, Fe400, soit 4T8 , A=2,01cm2.

Acte 5 max(x,/2 10,4 MPa) = max(0,165; 0,4MPa) = 0,4MPa
0"t

2,01.400 =119¢ 0,4 MPa.........cc........ condition vérifiée.
45.15
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conclusion généraje

Le génie civil est un domaine qui tendra toujours vers la satisfaction des besoins de la
vie moderne.

L’étude que nous avons menée, nous a permis de faire le lien entre

Les connaissances acquises durant notre promotion et de compléter celle-ci par des
nouvelles théories et I’application dans un cas pratique.

De ce fait, de projet nous a permis de mieux apprécier le métier d’ingénieur d’état en
génie civil et son role dans la réalisation des structure qui ne se limite pas simplement au
calcul du ferraillage mais adopte :

Les solutions des problémes existants de la meilleure fagcon possible en tenant compte
de I’économie et de la sécurité.

- La conception

- La forme de I’¢lément et comment travaillé

Dans la conception de ce projet on ‘a utiliser les logiciels ETABS, AUTOCAD,
SOCOTEC ...etc, Parmi les avantages de ces derniers est la rapidité d’exécution, et
l'exactitude des résultats et une vitesse d’exécution assez élevée

L’ingénieur en génie civil n’est pas un calculateur seulement, mais il faut proposer des
solutions raisonnables et efficaces sur le terrain ; d’une maniére générale une conception
justifier doit prendre en compte premierement la sécurité pour éviter carrément les dégats
humain et matériel, sans oublier I’économie et le temps d’exécution.

En fin, Nous espérons que cette modeste étude été comme un référence contient un
minimum d’information utile pour faciliter les études des futures promotions.
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